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resumo 
 
 
A presente dissertação tem como principal objetivo a análise do 
comportamento do nó viga-pilar, com a finalidade de dimensionar uma solução 
de reforço sísmico a aplicar em nós de estruturas antigas de betão armado. 
 
Uma parte considerável das construções em betão armado construídas em 
Portugal até 1970 são muito frágeis relativamente às ações sísmicas. Devido a 
este fato, os edifícios estão associados a uma conceção desajustada face à 
regulamentação atual pois à época não estava prevista a consideração de 
ações sísmicas na execução dos projetos de estruturas. 
 
Nesse período, era prática comum na construção o uso de armadura lisa 
conjugada com uma má pormenorização das armaduras e baixa resistência 
mecânica do betão. Tal levava a que as estruturas de betão armado 
construídas em Portugal até à década de setenta, possuírem uma baixa 
capacidade para resistir a solicitações cíclicas, como as induzidas pelos 
sismos. 
 
Os nós viga-pilar das estruturaras de betão armado são considerados as 
zonas mais crítica e vulnerável a ações sísmicas. Por isso é frequente em 
estruturas antigas, a necessidade de as reforçar, para melhorar a performance 
do edifício durante os sismos. 
 
Têm sido estudadas por investigadores várias técnicas e soluções para 
reforçar os nós viga-pilar de estruturas antigas de betão armado. Serão 
analisados nesta dissertação os danos observados em dois nós viga-pilar 
ensaiados experimentalmente, onde são simuladas as ações cíclicas 
horizontais dos sismos. Com base nestes dados, é proposta e detalhada uma 
solução de reforço para melhorar o comportamento histerético dessa ligações, 
de forma a conferir uma maior capacidade resistente e/ou ductilidade. 
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abstract 
 
This dissertation has as main objective the analysis of the beam-column node 
behavior, in order to design a seismic reinforcement solution applied to nodes 
in old structures of reinforced concrete. 
 
A considerable part of reinforced concrete buildings built in Portugal until 1970 
are very fragile with regard to seismic actions. Due to this fact, the buildings are 
associated with bad designing regarding current regulation laws because at 
that time, it were not considered the seismic actions in the implementation of 
structural projects. 
 
During this period, it was common practice in the construction using non 
corrugated steel rods coupled with a bad detailing of reinforcement drawings 
and low mechanical strength of the concrete. This meant that the concrete 
structures built in Portugal until the seventies, have a low ability to withstand 
cyclical requests, such as those induced by earthquakes. 
 
The beam-column nodes of reinforced concrete structures are considered the 
most critical and vulnerable zones to seismic actions. Therefore it is frequent in 
old structures, the need to strengthen and improve the building performance 
during earthquakes. 
 
It has been studied by researchers several techniques and solutions to 
strengthen the beam-column nodes in old structures of reinforced concrete. It 
will be analyzed in this dissertation the damage observed in two experimentally 
tested beam-column nodes, where the horizontal cyclic loads of earthquakes 
are simulated. Based on these data, it proposes a reinforcement. 
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Capítulo 1  Introdução 
  1 
1. Introdução 
1.1. Enquadramento 
Devido a acontecimentos recentes em todo mundo no que a sismos se refere, e da 
incerteza de onde e quando vai acontecer o próximo, tem chamado a atenção dos 
investigadores na área de engenharia civil e sísmica, o dimensionamento de estruturas para 
ações sísmicas. Pretende-se construir estruturas que possam resistir aos futuros sismos, 
evitando perdas económicas significativas e um elevado número de vítimas humanas. Por 
outro lado, também é pretendido avaliar, reparar e reforçar estruturas existentes para terem 
um melhor comportamento sísmico. Assim, procura-se conhecer melhor o comportamento 
face a um sismo, das ligações entre os pilares e as vigas, em zonas de maior 
vulnerabilidade sísmica e consequentemente onde são previsíveis danos severos devido às 
ações sísmicas. 
Antes da introdução dos primeiros regulamentos sísmicos, as estruturas de betão 
possuíam armaduras lisas. Este facto condiciona a resposta das estruturas quando estas são 
solicitadas por uma ação sísmica. A regulamentação até à década de 70 refere critérios 
muito simples para o dimensionamento sísmico. Tal tem levantado preocupações no 
reforço de edifícios existentes. É sabido que o parque edificado em Portugal é composto 
por uma variedade de tipologias e técnicas de construção, que ao longo dos anos têm 
adquirido melhor qualidade e comportamento às ações naturais. 
A preferência pelo betão armado como técnica de construção e a constante 
evolução dos regulamentos de construção deste material (nomeadamente a NP EN1992-1-1 
e NP EN1998-1-1 que revogarão o REBAP) [1]. 
O betão armado até à década de 70 era composto por um betão com fraco 
desempenho em termos mecânicos, com amadura lisa, aço de elevada ductilidade, 
resistência moderada de 240 MPa e superfície lisa que condiciona a ligação entre o aço e o 
betão [1]. 
Atualmente com a evolução dos novos regulamentos, as estruturas de betão armado 
com armadura lisa, já não são utilizadas e muitas das estruturas existentes construídas no 
passado não cumprem as novas exigências regulamentares. Por isso existe necessidade de 
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estudar o comportamento destas estruturas, com a finalidade de reforçar o parque edificado 
com vista o seu desempenho às ações sísmicas [1]. 
1.2. Motivação 
Em Portugal, o parque edificado é composto predominante por estruturas em betão 
armado. Há a necessidade de estudar mais aprofundadamente estas estruturas para uma 
melhor avaliação do seu comportamento às várias ações naturais e desenvolver possíveis 
técnicas de reforço. Esta necessidade é mais acentuada nas estruturas projetadas e 
executadas até à década de setenta. Muitas destas estruturas não possuem qualquer 
dimensionamento tendo em conta as ações sísmicas, devido à falta de regulamentos 
vigentes na época. Este estudo irá alargar os conhecimentos relativos ao comportamento 
das estruturas em betão armado quando sujeitas às ações sísmicas e apresentar possíveis 
soluções de reforço de nós viga-pilar. 
1.3. Objetivos 
O trabalho tem como objetivo principal a avaliação do comportamento cíclico de 
nós viga-pilar de betão armado exteriores e a proposta de soluções de reparação e reforço 
por encamisamento em betão armado. Também serão evidenciadas as diferenças no 
comportamento cíclico dos nós viga-pilar devido à presença de armadura lisa, por 
comparação com um provete semelhante mas construído com armadura nervurada. 
1.4. Estratégia 
A estratégia consiste no ensaio cíclico de dois nós viga-pilar à escala real, sendo um 
construído com armadura lisa e outro com armadura nervurada. Estes provetes representam 
a ligação típica entre vigas e pilares localizados nas fachadas e sem dimensionamento 
sísmico. As soluções de reforço propostas assentam numa formulação analítica com o 
objetivo de aumentar a resistência e a ductilidade e diminuir os danos nos pilares e nós e 
conduzi-los para a viga. 
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1.5. Estrutura da dissertação 
A presente dissertação está organizada em oito capítulos conforme abaixo 
apresentado. Na seguinte Tabela 1 é apresentada de forma resumida o conteúdo dos vários 
capítulos: 
 Capítulo 1: Introdução; 
 Capítulo 2: Comportamento e reforço de nós viga-pilar; 
 Capítulo 3: Conceção e execução dos provetes; 
 Capítulo 4: Plataforma de ensaios experimental; 
 Capítulo 5: Análise dos resultados experimentais; 
 Capítulo 6: Dimensionamento do reforço para os provetes TL e TN; 
 Capítulo 7: Conclusões e trabalhos futuros; 
 Capítulo 8: Referências Bibliográficas. 
Tabela 1 – Resumo dos Capítulos da dissertação. 
Capítulos Resumo: 
(1) 
Apresenta um breve enquadramento do tema e motivações que conduziram ao 
seu desenvolvimento. São ainda referidos os objetivos e a estratégia a optar 
para alcançar os mesmos. 
(2) 
Apresentam-se alguns estudos realizados em estruturas de betão armado, nos 
quais é referenciado o comportamento de nós viga-pilar. São ainda referidas 
algumas técnicas de reforço usadas. 
(3) 
É referente à conceção e execução dos provetes nó viga-pilar. Apresenta-se a 
geometria e materiais que constituem os provetes. 
(4) 
Descreve o funcionamento da plataforma de ensaios utilizada e os vários 
elementos que a constitui. É também caracterizado o sistema de aplicação de 
cargas e instrumentação utilizada na monotorização dos provetes. 
(5) 
São apresentados os resultados experimentais obtidos nos ensaios cíclicos, 
nomeadamente: a relação força-deslocamento e a respetiva envolvente; a 
evolução da energia dissipada pelo provete; o amortecimento equivalente em 
função da ductilidade. É também realizada uma descrição dos danos dos 
provetes. No fim é feita uma análise comparativa dos resultados dos provetes.  
(6) 
É realizado um dimensionamento para uma proposta de reforço por 
encamisamento da seção por betão armado, considerando os vários 
parâmetros que podem ser necessários ter em conta no reforço. 
(7) 
Expõem-se as conclusões sobre os diferentes resultados obtidos, das análises 
realizadas e de soluções de reforço para estudos posteriores sobre o tema. 
(8) Apresenta-se bibliografia usada na realização desta dissertação. 
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2. Comportamento e reforço de nós 
viga-pilar 
2.1. Ligações viga-pilar de betão armado 
2.1.1. Tipo de ligação 
Numa estrutura de betão armado com uma configuração de pórtico, a região dos 
pilares que são comuns às vigas, corresponde a zonas de interceção, normalmente 
denominadas por nó vigas-pilar. Estes elementos têm como função a transferência dos 
esforços existentes nas extremidades das vigas para os pilares. O nó deve ser dotado de 
resistência e rigidez adequada, de forma a resistir às forças internas induzidas pelos 
elementos interligados. 
Segundo Paulay [2] os nós classificam-se de acordo com as diferenças observadas 
no mecanismo de ancoragem das armaduras das vigas e dividindo-se em dois grupos 
principais: externos (Figura 1a) e internos (Figura 1b). 
 
Figura 1 – Nós Viga-Pilar: a) externo; b) interno [2]. 
Os nós podem ser também divididos em quatro tipos: a) ligação viga de cobertura - 
pilar interior; b) ligação viga de cobertura - pilar exterior c) ligação viga - pilar interior; d) 
ligação viga - pilar exterior. 
Segundo Alva [3], as ligações viga-pilar de estruturas de betão armado com uma 
configuração de pórtico são caraterizadas em regiões diferenciadas, devido a uma serie de 
fatores. As ligações deste tipo são responsáveis por garantir a estabilidade lateral das 
estruturas, o que as torna mais suscetíveis de sofrerem grandes esforços de corte e 
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momentos fletores. Em caso de carregamento cíclico, a mudança de direção dos esforços 
internos que ocorrem nos nós, provoca uma mudança na distribuição das tensões, 
acelerando a sua degradação mecânica e consequente perda de aderência nas armaduras. 
Outro fator a ter em conta é seu aspeto construtivo, pois a limitação das dimensões dos 
elementos estruturais e a necessidade de se atender aos critérios de ancoragem podem 
ocasionar o congestionamento das armaduras que concorrem no nó, criando condições 
mais difíceis de betonagem. 
O autor PARK [4] refere que de forma a apresentar um desempenho estrutural 
satisfatório, as ligações viga-pilar devem preencher alguns requisitos: a) O comportamento 
da ligação em serviço deve ser, em termos qualitativos, igual ao dos elementos que serão 
conectados; b) A ligação deve possuir resistência suficiente para suportar as combinações 
de carregamentos mais desfavoráveis aos elementos estruturais a serem conectados; c) A 
ligação não deve governar a capacidade resistente da estrutura, nem deve impossibilitar o 
desenvolvimento de toda a capacidade resistente dos elementos estruturais adjacentes; d) O 
arranjo das armaduras na ligação não deve dificultar a sua colocação nem a compactação 
do betão durante a execução. 
2.2. Problemas estruturais que condicionam o comportamento 
dos edifícios de Betão Armado 
Em sequência das observações da ocorrência de sismos nos edifícios de betão 
armado, os danos nas estruturas devem-se a diversos fatores, entre os quais os processos 
construtivos, o conhecimento científico e a regulamentação técnica da época, qualidade ou 
falta da pormenorização dos projetos e alterações efetuadas durante e após a construção 
dos edifícios. 
Lopes [5] refere que parte dos problemas das estruturas sujeitas à ação sísmica, são 
devidos a uma conceção estrutural deficitária, começando pelo local de implantação do 
edifício, onde não se dá relevância às características do solo de fundação, e o tipo de 
arquitetura. Em muitos casos implica estruturas com deficiências na continuidade dos 
elementos estruturais e ligações. Além disso, acrescenta-se a deficiente execução ou 
adulteração em obra. 
A opção por um tipo de fundação não adequado na fase de projeto, por falta de 
estudos geotécnicos, pode levar a deformações excessivas da estrutura. No cenário de ação 
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de um sismo, podem também originar-se fenómenos de liquefação ou de assentamentos 
(Figura 2 a) e b)). 
 
Figura 2 – Danos da estrutura devido a fundação [5]: a) liquefações uniformes; b) liquefação diferencial. 
Por vezes a demolição de paredes na base, para criação de grandes espaços para 
lojas e vãos envidraçados, onde é interrompida a continuidade de elementos estruturas, 
como caixa de escadas ou paredes, provoca a interrupção ou enfraquecimento do sistema 
estrutural. Este tipo de escolhas mostra serem nocivas uma vez que originam uma redução 
brusca da rigidez da estrutura. Isto é evidente na observações de sismos passados (Figura 3 
a) e b)). 
 
Figura 3 – Danos estruturais devido a redução de rigidez por supressão de elementos [5]: a) redução das 
paredes ao nível do rés-do-chão (soft-storeys); b) piso vazado. 
A aderência entre o aço e o betão é fundamental nas ligações entre elementos 
estruturais para evitar o fenómeno do escorregamento que pode proporcionar a rutura 
precoce da estrutura (Figura 4a) e b)). Em algumas situações, a fraca aderência deve-se aos 
reduzidos comprimentos de amarração ou ancoragem. O problema é ainda agravado 
quando se utiliza armadura com superfície lisa. 
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Figura 4 – Danos estruturais devido à deficiente ligação entre elementos [5]: a) desconexão dos pilares da 
viga ”escorregamento”; b) ligação do nó com pouca rigidez no piso vazado. 
A falta de pormenorização dos elementos estruturais pode contribuir muito para o 
mau desempenho das estruturas de edifícios às ações dinâmicas (Figura 5a) b) c)). As 
zonas das estruturas onde surgem rótulas plásticas têm que apresentar um nível de detalhe 
adequado para se conseguir obter a ductilidade apropriada. Um problema frequente é a 
falta de detalhe das armaduras transversais (estribos e cintas), sendo que a amarração 
deficiente ou o excessivo espaçamento das cintas pode provocar a encurvadura das 
armaduras por flexão ou rotura por corte. A elevada concentração de armadura pode levar 
ao surgimento de zonas ou espaços vazios no interior dos elementos de betão, devido a má 
ou difícil compactação por um excesso de armadura no elemento estrutural. 
 
Figura 5 – Danos estruturais devido a má pormenorização[5]: a) e b) cintagem inadequada de pilares; c) 
formação de pilares curtos e deficiente cintagem. 
Fernandes [6] refere que o betão armado é um material que apresenta um 
comportamento de grande complexidade. Uma das causas dessa complexidade é que 
quando a estrutura está em serviço, tem as secções fissuradas nas zonas tracionadas, 
apresentando assim um comportamento não-linear. 
No caso em que a estrutura esta sujeita às ações cíclicas, o grau de complexidade é 
ainda maior, pois entram em conta outros parâmetros, como a amplitude da força e também 
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da intensidade do carregamento. Estes tipos de ações podem fragilizar as estruturas ou 
originar a incapacidade destas poderem garantir as condições de utilização para a qual 
foram projetadas.  
As estruturas solicitadas por carregamento cíclico também estão sujeitas a uma 
diminuição da aderência entre o aço e o betão, fomentando o fenómeno de escorregamento 
entre a armadura e o betão. 
De um modo geral, e de acordo com Fernandes [6], as ações cíclicas provocam nas 
estruturas de betão armado: a) Rotura da aderência por fadiga da ligação; b) Deslocamento 
relativo entre a armadura e o betão; c) Diminuição da rigidez; d) Aumento das 
deformações nos elementos estruturais. 
Segundo Varum [7] não é suficiente existir regulamentação sísmica atualizada e 
adequada. É necessário também garantir a qualidade dos projetos e das construções, de 
modo a que os edifícios adquiram capacidade mecânica para resistir face às ações sísmicas. 
As causas mais frequentes de dano e colapso de edifícios de betão armado sujeitos à 
ação sísmica aparecem associadas aos seguintes efeitos/mecanismos: a) Estribos/cintas e 
confinamento deficitário; b) Ductilidade insuficiente; c) Aderência aço-betão deficitária; d) 
Ancoragem e sobreposição das armaduras desajustadas; e) Inadequada capacidade de 
resistência ao corte; f) Capacidade resistente à flexão insuficiente; g) Inadequada 
resistência ao corte nos nós; h) Influência das paredes de alvenaria no comportamento 
sísmico das estruturas; i) Irregularidades em planta e em altura (mudança brusca das 
características estruturais e/ou dos elementos); j) Influência dos modos de vibração altos; 
k) Mecanismo do tipo viga forte - pilar fraco [8]. 
2.3. Estudos anteriores sobre nós viga-pilar 
2.3.1. Tipos de Ensaios 
Neste ponto faz-se um resumo dos ensaios realizados em nós viga-pilar quando 
sujeitos a ações cíclicas, que permite quantificar e caracterizar os vários parâmetros 
envolvidos. Estes ensaios realizados em nós viga-pilar tentaram simular o comportamento 
das estruturas de betão armado, com armaduras lisas, quando sujeitas à ação de um sismo. 
Os estudos recentes nesta área de investigação, têm dado especial enfoque ao 
fenómeno do escorregamento das armaduras relativamente ao betão, devido a ser a um dos 
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principais fatores que condicionam o comportamento dos nós viga-pilar quando sujeitos a 
ações cíclicas. 
Alguns ensaios desenvolvidos recentemente têm procurado caraterizar o 
comportamento de estruturas com armadura lisa, nomeadamente: aderência através de 
ensaios (pull-out) para o estudo da aderência aço-betão em armaduras lisas [9, 10]; 
elementos singulares (pilares, vigas e nós viga-pilar) através de ensaios cíclicos [4, 11]; e 
estruturas de betão armado à escala real [7, 12, 13]. 
No Laboratório ELSA [7] realizou-se uma série de ensaios numa estrutura de betão 
armado à escala real construída com as especificações de um projeto de uma estrutura até 
finais da década 70. Os ensaios permitiram simular à escala real, dois pórticos de quatro 
pisos submetidos às ações sísmicas (Figura 6a) a c)). 
 
Figura 6 – Sistema de ensaio [7]: a) estrutura de betão; b) plataforma de ensaio; c) projeto da estrutura. 
O principal objetivo destes ensaios foi avaliar possíveis técnicas de reforço do 
edifício com e sem alvenaria, para evitar danos que surgiam durante as primeiras séries de 
ensaios. 
Nos ensaios realizados concluiu-se que as estruturas apresentavam vulnerabilidade 
pelo facto de entrarem em colapso ao nível do terceiro piso para 2,4% drift, para um sismo 
simulado com intensidade ligeiramente superior ao nominal. Estes ensaios confirmaram 
que as estruturas com alvenaria apresentam um comportamento diferenciado quando 
comparado com estrutura sem alvenaria. 
Em Itália [14] realizaram um trabalho investigação sobre o comportamento sísmico 
das estruturas típicas das décadas 50 a 70. Realizaram uma série de ensaios experimentais 
de uma estrutura de betão armado porticada, sujeita a solicitações cíclicas, com disposição 
construtiva dos regulamentos pré-sísmicos. Esta estrutura de betão armado era constituída 
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por armaduras lisas, com ausências de armaduras transversal nos nós e com uma solução 
de ancoragem não adequada. 
O ensaio consistiu em testar um pórtico de três andares à escala 2/3, considerando 
um determinado carregamento gravítico e sem qualquer medida estrutural para resistir a 
sismos. As solicitações cíclicas foram aplicadas ao nível dos pisos, com recurso a macacos 
hidráulicos (Figura 7a) e b)). 
 
Figura 7 – Plataforma de ensaio de pórticos [14]: a) esquema de ensaio; b) distribuição da força. 
Concluíram que o uso de armaduras lisas, combinadas com a ancoragem em gancho 
dentro das articulações exteriores nos nós externos, teve um comportamento equivalente a 
um mecanismo de rotura particularmente frágil e indesejável, tanto a nível local como 
global da estrutura. 
Gerson Alva [3] realizou uma série de estudos que analisaram o comportamento 
dos nós do pórtico de ligação viga-pilar de betão armado submetido a ações cíclicas. Nos 
estudos experimentais, foram executados cincos modelos físicos, com o objetivo principal 
de simular uma situação real: uma ligação viga-pilar de extremidade de um edifício de 
vários andares (Figura 8). 
 
Figura 8 – Pormenores da exposição das armaduras [3]. 
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Os resultados obtidos nesses ensaios permitiram analisar vários aspetos do 
comportamento estrutural dos nós, face à ação cíclica, a avaliação da importância da 
variação do carregamento aplicado e a pormenorização da armadura transversal na região 
do nó. 
Além dos ensaios experimentais foi desenvolvido um estudo de base teórica, onde 
foram empregues dois tipos de modelos: a) Modelos derivados das idealizações dos 
modelos clássicos de biela e tirante; b) Modelos simplificados que empregam conceitos da 
Mecânica do Dano e da Fratura, para a avaliação dos efeitos da perda de rigidez (dano) e 
das deformações permanentes (plasticidade) na resposta global da ligação viga-pilar. 
Foram feitas comparações entre os resultados obtidos de forma experimental e 
teórica, chegando-se a importantes conclusões sobre os comportamentos mecânicos do nó 
face a cargas cíclicas e sobre eficiência dos modelos teóricos em simular o comportamento 
do nó do pórtico e ligação entre viga-pilar. A comparação mostra que os modelos teóricos 
fornecem resultados próximos quando comparados aos resultados experimentais dentro dos 
limites. 
Segundo Vladimir Haach [15], o comportamento dos nós viga-pilar externos 
depende de vários fatores que influenciam o seu comportamento, tal como o esforço axial 
do pilar. Foram realizadas análises experimentais a quatro ligações sujeitas à aplicação de 
diferentes níveis de esforço axial. 
Os ensaios foram realizados numa plataforma na posição horizontal (Figura 9). 
Uma vez que a realização dos ensaios com a ligação na vertical apresentava dificuldades e 
questões de segurança no momento da rotura do provete, evitando-se assim o colapso do 
provete. 
 
Figura 9 – Plataforma horizontal de ensaio, com provete [15]. 
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Os ensaios concluíram que o aumento da intensidade da força normal aplicada no 
modelo, faz com que reduza a força última da ligação, tornando a ligação mais frágil e 
fazendo com que não surjam muitas fissuras, na presença de elevados esforços axiais. 
Em relação à ancoragem dos varões da armadura tracionada da viga dentro da 
região do nó, o aumento da força normal melhora a eficiência da ligação aço-betão. 
Melo [16] efetuou trabalhos de investigação sobre o problema do escorregamento 
das armaduras em estruturas edificadas em betão armado da década de 70. 
O trabalho consistiu na análise numérica desenvolvida sobre o comportamento 
cíclico de elementos de betão armado com armadura lisa. O estudo consistiu na análise 
com recursos a ferramentas numéricas não-lineares [17, 18] que implementassem modelos 
de escorregamento, com o fim determinar a influência do mesmo. 
Para efeitos de calibração destas ferramentas, o autor procedeu a ensaios de 
provetes que representavam a ligação viga-pilar (Figura 10a) e Figura 10b)) [18, 19]. Nos 
ensaios foi utilizada uma plataforma horizontal onde é possível aplicar-se um esforço axial 
no pilar e uma lei de deslocamentos laterias cíclicos no topo do pilar superior. 
Este trabalho permitiu concluir que o escorregamento condiciona 
significativamente a resposta do elemento de betão armado com armadura lisas. Conclui 
igualmente que os resultados das ferramentas numéricas não-lineares que consideram os 
efeitos dos escorregamentos apresentam resultados que melhor representam o 
comportamento observado experimentalmente. 
 
Figura 10 – Plataforma de ensaio horizontal; a) esquema de ensaio [16]; b) esquema de ensaio e dimensões 
gerais [17]. 
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2.3.2. Parâmetros e variáveis analisadas nos nós 
Neste ponto vamos expor os parâmetros com maior relevância para a investigação e 
análise do comportamento da ligação viga-pilar das estruturas de betão armado com 
armaduras lisas quando sujeitas ações cíclicas. 
Aderência aço-betão 
Fernandes [20] refere que a aderência é um parâmetro fundamental no 
comportamento das estruturas de betão armado que garante boa interação entre o aço e o 
betão, evitando que os deslocamentos relativos entre o aço e o betão ocorram. É a 
aderência que permite a transferência de tensões na interface entre o aço e o betão que o 
envolve. 
Os estudos que permitem quantificar a aderência designada pela literatura 
especializada por “tensão de aderência”, efeito de através de ensaios de arrancamentos de 
varões de aço (pull-out) ancorados em blocos de betão. 
Este tipo de ensaio permite determinar a eficiência dos tipos de ancoragem retas, 
como das ancoragens em gancho e das emendas de varões. Também existem outros tipos 
de ensaios que quantificam a aderência como em vigas onde é determinada a aderência na 
flexão, em função das alterações da força na armadura, devido à variação do momento 
fletor.  
Pinheiro [21] refere que a tensão de aderência está associada à combinação de três 
fatores: a adesão, o atrito e a aderência mecânica. Estes três fatores surgem devido à 
variedade de fenómenos que acontece na ligação dos dois materiais. 
A aderência por adesão é responsável por impedir que aconteçam deslocamentos 
relativos entre a interface dos dois materiais. Na Figura 11a) está representada um ensaio 
para quantificar a adesão. 
 
Figura 11 – Esquemas de ensaios [21]: a) adesão; b) mobilização do atrito. 
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O atrito depende da rugosidade dos varões de aço e da pressão transversal exercida 
pelo betão sobre o varão (Figura 11b)). 
A aderência mecânica é devida às características da superfície dos varões, sendo 
que os varões nervurados têm maior capacidade de aderência mecânica. 
Leonhardt, [22] refere que os varões de superfície lisa podem ter capacidade de 
aderência mecânica em função da rugosidade da superfície originada por fenómenos de 
corrosão e pelo processo de fabrico produzem rugosidade nos varões de aço gerando 
irregularidades na superfície do varão liso (Figura 12a) e b)). 
 
Figura 12 – Aderência aço liso: a) rugosidade superficial [22]; b) mobilização mecânica [23]. 
Escorregamento 
O escorregamento é um parâmetro que está relacionado com a aderência, não sendo 
possível falar do escorregamento, sem tomar em conta a aderência. Quando surge o 
escorregamento nas armaduras, este é uma consequência da perda de aderência. 
Pinheiro [21] refere que a adesão é um dos três fatores que compõem a aderência, 
que é desfeita quando acontece uns pequenos deslocamentos relativos entre os materiais na 
sua interface. 
Fernandes [20] refere quando é desfeita a aderência por pequenos deslocamentos 
relativos entre os materiais na sua interface, é devido a ter ocorrido a deformação e a 
fissuração nos elementos de betão armado. 
Ações 
Dentro das ações a que estão sujeitas as estruturas de betão armado, podemos 
definir dois tipos de carregamentos: os estáticos, que atuam permanente na estrutura, e o 
carregamento dinâmico que varia ao longo do tempo.  
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Os carregamentos estáticos podem ser de longa duração, curta duração ou 
monotónico. As ações dinâmicas podem ser várias, sendo as ações cíclicas as que possuem 
maior relevância. 
Carregamentos Monotónico 
O carregamento monotónico está caracterizado por um acréscimo de deslocamentos 
(ou forças) sempre crescentes, a uma velocidade constante e sem inversão do sentido do 
carregamento. Estas solicitações não provocam a fadiga, na aderência entre o aço e o 
betão, na qual se obtêm valores mais elevados para a tensão última da aderência. 
Tassios [24] apresenta vários estágios do desenvolvimento de tensões com os seus 
respetivos deslocamentos, para o carregamento monotónico (Figura 13). 
 
Figura 13 – Curva teórica de aderência-escorregamento [24]. 
Pequenos deslizamentos podem acontecer antes da tensão de aderência ser atingida. 
Quando há o aumento da intensidade do carregamento, ocorre a rotura da adesão, 
caracterizada pelo nível de tensão τ0, e a posterior mobilização mecânica entre a pasta de 
cimento e a rugosidade microscópica da superfície da armadura, com superfície lisa, bem 
como da armadura nervurada. As primeiras fissuras internas surgem após a tensão τA, 
quando as tensões de tração da força de arrancamento ultrapassam a resistência à tração do 
betão. A rigidez do betão diminui, caracterizando-se pelo menor declive da curva tensão de 
aderência versus deslocamento. No início do tramo AB (Figura 13) ocorre o início do 
escorregamento da armadura devido a uma diminuição da adesão e é mobilizada uma 
componente de atrito, que sustem alguma aderência, até atingir o ponto B, onde acontece o 
arrancamento dos varões de aço lisos. 
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Carregamento cíclico 
Os carregamentos cíclicos são ações que variam em sentido, intensidade e 
reversibilidade, na estrutura ao longo do tempo. Os investigadores que se dedicam ao 
estudo do comportamento das estruturas face a ações cíclicas referem que os 
carregamentos, tanto o repetido como o alternado causam danos evidentes nas estruturas, 
ocorrendo várias microfissuras. Quando sujeito a este tipo de ações, o betão tem um 
comportamento mais complexo quando comparado com o carregamento monotónico. 
Em relação às amaduras de aço, quando sujeitas a ações cíclicas, demonstram 
problemas de fadiga. Este comportamento das amadura pode levar ao colapso das 
estruturas, dependendo de vários fatores: a superfície do varão de aço ser lisa ou 
nervurada; o diâmetro do varão; a existência de dobras ou desvios dos varões de aço e 
emendas por sobreposição.  
Os elementos estruturais podem estar submetidos a dois tipos de ação cíclica: a) 
Poucos ciclos (low-cycle), carregamento sujeitado ao estado limite último; b) Muitos ciclos 
(high-cycle), carregamento sujeitado ao estado limite serviço. 
Dependo do tipo de tensão aplicada, o carregamento cíclico pode ser repetido ou 
unidirecional (representativo do carregamento de fadiga), ou alternado (característico dos 
sismos). 
Gerson Alva [3] refere que o aumento das solicitações cíclicas, para uma mesma 
amplitude da força, produz um aumento da deformação dos estribos (armadura transversal) 
e um acréscimo dos deslocamentos globais da ligação, contribuindo com a perda da 
resistência mecânica do betão. 
Oliveira Filho [23] menciona que o aumento das solicitações cíclicas repetidas pode 
ser relacionado com o comportamento do betão quando sujeito a um carregamento de 
longa duração. Tem como consequência um acréscimo da deformação que agrava a 
deformação do elemento fletido, provocando fenómenos semelhantes ao que aconteceria 
quando sujeito a carregamentos permanentes (fluência) e comparando o efeito das cargas 
repetidas como uma “fluência cíclica”. 
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Esforço axial no pilar 
Na ligação viga-pilar é o elemento vertical (pilar) que é responsável por transmitir 
esforço axial para a fundação. A magnitude deste esforço depende de muitos fatores, como 
o tipo de solicitação gravítica aplicada sobre pavimentos, coberturas, e configuração 
estrutural, bem como do próprio peso dos materiais utilizados. 
Parker e Paulay [25] concluíram que a força axial influencia apenas o tipo de rotura 
do nó nas ligações viga-pilar. 
Hwang e Lee [26] consideraram que a força axial no pilar, para o caso de armadura 
nervurada, é benéfica na resistência ao corte, pois aumenta as dimensões da biela. 
Contudo, forças axiais aceleram a degradação. 
Bakir e Boduroglu [27] analisaram parâmetros com dados experimentais de alguns 
autores e concluíram que a força axial não tem influência na resistência última da ligação 
viga pilar. 
Hegger, em conjunto com outros investigadores [28] realizou ensaios experimentais 
e observou que para tensões axiais no pilar superiores a 40% da resistência do betão, a 
capacidade do nó começa a reduzir. 
Ancoragem 
A ancoragem define-se como sendo a maneira de fixar os varões de aço ao betão 
para que aconteça transmissão de esforços de um material para o outro, por meio da 
aderência ou dispositivos mecânicos ou mesmo por combinação dos dois. Na ancoragem 
por aderência, o esforço é transmitido integralmente por meio de comprimentos retos ou 
por grandes raios de curvatura seguido ou não de ganchos. 
Junior [29] refere que quando temos alternância de carregamentos, os varões devem 
estar ancorados por tramo reto, sem presença de gancho. O uso de gancho na extremidade 
apesar de diminuir o comprimento reto pode provocar concentração de tensões que podem 
levar ao aparecimento de fissuração prematura no betão. 
2.4. Reforço de estruturas de betão 
Qualquer técnica de reforço de elemento tem como principal objetivo melhorar a 
resistência do elemento à flexão, ao corte, à compressão ou à tração [30]. 
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Na escolha de qualquer técnica de reforço, devemos sempre ter em consideração 
alguns fatores que condicionam a escolha da técnica e tipo de intervenção a efetuar no 
sistema estrutural ou elementos isolados da estrutura. Esta intervenção deve proporcionar 
um comportamento adequado da estrutura de betão armado face a solicitações, cíclicas ou 
não, que possam por em risco a integridade estrutural das edificações. 
O comportamento do reforço da estrutura de betão armado quando sujeita a ações 
sísmicas tem que garantir um adequado sistema resistente, com distribuição adequada da 
rigidez e massa, com nível de pormenorização adequada das ligações dos seus 
componentes estruturais e não estruturais [8]. 
Fardis [31] refere que qualquer intervenção de reforço não pode por em causa a 
resistência e a segurança de qualquer elemento estrutural e de nenhuma característica 
deste. Numa intervenção de reforço, o projeto deverá garantir o seguinte: a) que o aumento 
da capacidade resistente de um elemento em flexão não o torne frágil ao corte; b) que o 
reforço das vigas não transfere as rótulas plásticas para os pilares; c) a capacidade 
resistente dos nós viga-pilar; d) a continuidade do “caminho das forças”, garantindo a 
transferência em segurança das forças de inércia dos elementos onde estas surgem, para os 
elementos do sistema resistente que a estes se ligam, e até às fundações; e) a segurança das 
ligações entre elementos existentes na estrutural original e elementos de reforço; f) que a 
estrutura reforçada não propicie a concentração de danos numa zona localizada não 
preparada para tal. 
Os principais fatores que devemos ter em atenção são os seguintes [32]: a) Custo da 
intervenção; b) Condicionantes arquitetónicas; c) Vida útil da estrutura após reforço; d) 
Condições de exposição ambiental; e) Disponibilidade de mão-de-obra qualificada; f) 
Natureza da intervenção (reforço à flexão, corte, compressão) e das novas ações de 
dimensionamento. 
2.4.1. Técnicas de reforço de elementos estruturais 
As principais técnicas de reforço que há na atualidade estão divididas em quatro 
grupos [32]: 
 Encamisamento de secções: a) Encamisamento de secções com betão 
armado; b) Encamisamento de secções com chapas metálicas; c) 
Encamisamento de secções com materiais compósitos F.R.P; 
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 Adição de armaduras exteriores: a) Colagem de chapas metálicas; b) 
Colagem de materiais compósitos F.R.P; 
 Aplicação de pré-esforço exterior não aderente; 
 Adição de novos elementos estruturais. 
2.4.2. Encamisamento de secções 
Encamisamento de secções com betão armado 
O encamisamento de secções com betão armado consiste no aumento da secção do 
elemento, adicionando uma nova camada de betão, a qual envolve a secção original do 
elemento e a armadura adicional [33]. 
A técnica de reforço por encamisamento é a mais comum e mais utilizada, para 
melhorar o comportamento da estrutura de betão armado (pilares, paredes, vigas ou nós 
viga-pilar). Esta técnica ao ser aplicada tanto no reforço de vigas como no de pilares, tem 
como finalidade melhorar o comportamento à flexão e ao esforço transverso, pelo 
acréscimo de armadura resistente. Em relação aos pilares, o reforço proporciona um 
melhor comportamento à compressão e ductilidade, devido ao efeito de confinamento 
conferido pela nova armadura transversal [33]. 
Nas técnicas de encamisamento, podemos utilizar argamassa ou betão. Estas devem 
ter a seguintes características [33]: a) Baixa retração; b) Elevada resistência à compressão; 
c) Boa aderência; d) Boa trabalhabilidade; e) Módulo de elasticidade e coeficiente de 
dilatação térmica semelhantes com o betão existente. 
Fatores de influência na resistência das interfaces 
Os fatores que condicionam a resistência das interfaces no reforço de pilares por 
encamisamento no betão armado são: a) rugosidade da superfície de interface b) a 
aplicação de resinas epóxi; c) a composição do betão de reforço; d) a aplicação de 
conectores (a posteriori) perpendicularmente à superfície da interface [34]. 
Quanto ao fator da rugosidade da superfície de interface, existem as seguintes 
técnicas de preparação da superfície de betão original, utilizadas mais frequentemente em 
obras: a) superfície betonada contra cofragem metálica; b) superfície preparada com 
escova de aço; c) superfície picada parcialmente, nos vértices de uma malha quadrada com 
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20 mm de lado; superfície picada parcialmente submergida em água 24 horas antes da 
segunda betonagem; e) superfície tratada com jacto de areia; f) superfície tratada com jacto 
de areia (repetição). 
Espaçamentos das cintas 
Segundo estudos realizados [35] a influência no pilar de betão armado quando 
instalado o esforço axial e com um nível de confinamento adequado, ao comportamento à 
ações cíclicas no pilar reforçado por encamisamento da seção, é possível assegurar um 
comportamento monolítico. Os autores [35] recomendam que à cintagem do reforço tem 
que ter à metade do espaçamento do seção pilar original, e a consideração de um 
desfasamento entre ambas para atingir esse objetivo. 
Adição do novo betão 
O betão ou argamassa de encamisamento pode ser aplicada nos elementos 
recorrendo a várias técnicas entre elas, projeção, com auxílio de cofragem ou diretamente à 
colher, sendo a primeira opção a mais adequada, devido à boa aderência que proporciona 
entre elemento a reforçar e o reforço. A Figura 14 indica os valores mínimos de espessura 
a considerar em função do material a utilizar. 
Um aspeto determinante na eficácia desta técnica está relacionada com a ligação do 
betão existente com o betão ou argamassa a adicionar. A concretização de uma correta 
ligação assegura um funcionamento em conjunto entre os dois materiais e pode ser 
significativamente melhora com aplicação de uma pintura de resina epóxi na superfície de 
contato previamente preparada. 
Esta técnica apresenta como principais vantagens o de recorrer à utilização de 
materiais correntes e de fácil aplicação e de serem eficazes, mas apresenta a desvantagem 
de ter um grande impacto arquitetónico [32]. 
 
Figura 14 – Valores mínimos da espessura de material a betonar [32]. 
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Segundo Júlio [36] a utilização de pequenas espessuras no encamisamento com 
armaduras longitudinais e transversais apresenta inconvenientes como o aumento da 
probabilidade de ocorrências de segregação do betão adicionado, agravado com 
impossibilidade de executar uma eficaz vibração. Estas são umas das razões que levam, em 
geral, a utilização de grout pré-preparado, de elevada resistência e com uma consistência 
muito fluida ou mesmo auto-compatável. A eficiência do encamisamento já foi 
comprovada em estudos realizados [37]. 
Para o reforço de vigas à flexão a disposição mais adequada está ilustrada na Figura 
15. Para a execução deste tipo de reforço é necessário executar uma furação prévia na alma 
da viga, de forma a garantir a amarração da armadura transversal, e depois selada com uma 
argamassa fluida não retrátil [32]. 
 
Figura 15 – Reforço de vigas à flexão [32]. 
Para o reforço de vigas à flexão e ao esforço transverso a disposição mais adequada 
é apresentada na Figura 16. Para a execução deste tipo de reforço é igualmente necessário 
executar um furação prévia na alma da viga de forma a garantir a amarração da armadura 
transversal de reforço [32]. 
 
Figura 16 – Reforço de viga à flexão e ao esforço transverso [32]. 
Nos reforços anteriormente referidos, a solução ilustrada na Figura 17 só difere 
apenas na localização da amarração da armadura do esforço transverso. Neste caso, será 
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necessário fazer uma furação no banzo e abrir uma cavidade na face superior da viga para 
amarração dos varões. Embora esta solução seja a mais adequada para reforço de vigas à 
flexão e ao esforço transverso (tendo em conta o modelo de treliça de morch, as forças de 
tração estão a ser conduzidas até o banzo superior) é mais difícil de execução e limitado a 
utilização de edifícios, (devido a requerer uma intervenção no piso inferior e superior do 
elemento estrutural) [32]. 
 
Figura 17 – Reforço de vigas à flexão e ao esforço transverso [32]. 
A amarração da armadura longitudinal no nó ilustrado na Figura 18, em particular, 
à amarração é executada através de uma selagem dos varões nos furos previamente 
realizados no pilar. A selagem poderá ser executada com uma argamassa não retrátil ou 
uma resina epóxi [32]. 
Os comprimentos de amarração deverão ser os seguintes [33]: 
 L ≥ Lb,net das estruturas novas, no caso de a selagem ser realizada com 
argamassa; 
 L = 20Φ no caso de a selagem ser realizada com resinas (sendo Φ o 
diâmetro do varão). 
 
Figura 18 – Ancoragem dos varões longitudinais de reforço. Solução tipo 1 [32]. 
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Quando a amarração dos varões longitudinal, que são previamente roscados nas 
pontas é realizada por aparafusamento dos varões como é ilustrado na Figura 19. 
 
Figura 19 – Ancoragem dos varões longitudinais de reforço. Solução tipo 2 [32]. 
Em circunstâncias em que a amarração é realizada a partir da fixação à viga ou ao 
pilar de um elemento metálico de transição (chapa metálica ou perfil) representado na 
(Figura 20a) e b)), recorre-se à utilização de buchas mecânicas e posterior soldadura dos 
varões longitudinal ao elemento [32]. 
  
a) b) 
Figura 20 – a) Ancoragem dos varões longitudinais de reforço. Solução tipo 3,b) Ancoragem dos varões 
longitudinais de reforço. Solução tipo 4 [32]. 
Para o reforço de pilares por encamisamento, todas as faces dos pilares devem ser 
encamisadas de acordo com o representado na Figura 21. De forma, a conseguir uma 
ligação adequada, aplica-se pontualmente conetores soldados as armaduras [32]. 
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Figura 21 – Reforço de pilares Solução tipo 1 [33]. 
Em situações em que o encamisamento é executado em três faces do pilar como 
está exemplificado na Figura 22, as cintas são soldadas com auxílio de uma barra metálica 
colocada na face exterior do pilar não reforçado [32]. 
 
Figura 22 – Reforço de pilares Solução tipo 2 [33]. 
Uma opção possível de reforço do pilar poderia ser, a execução de uma 
concavidade na face do pilar não reforçado como se ilustra na Figura 23. Em que são 
embebidas as novas cintas [32]. 
 
Figura 23 – Reforço de pilares Solução tipo 3 [33]. 
Em casos que as cintas são introduzidas em furos previamente executado no pilar, 
como se ilustra na Figura 24, sendo posteriormente realizada um selagem do furação com 
uma argamassa não retrátil [32]. 
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Figura 24 – Reforço de pilares Solução tipo 4 [33]. 
Nos exemplos que se seguem, temos um reforço em que as cintas são soldadas a 
duas cantoneiras, as quais estão fixas com auxílio de buchas metálicas, como se ilustra na 
Figura 25 a) ou unidas entre si por barras metálicas soldadas às referidas cantoneiras 
representadas (Figura 25 b) [32]. 
  
a) b) 
Figura 25 – a) Reforço de pilares Solução tipo 5, b) Reforço de pilares Solução tipo 6. 
Encamisamento de secções com chapas metálicas 
O encamisamento de seções com chapas metálicas (steel jacketing) é usado 
principalmente em reforço de pilares, que consiste no seu envolvimento total ou parcial em 
seções críticas do elemento com chapas metálicas que pretende reforçar por exemplo nós 
de pórticos. A Figura 26 ilustra alguns exemplos de encamisamento de pilares com chapas 
metálicas. 
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Figura 26 – Pilares encamisados com chapas metálicas [32]. 
A utilização de chapas nas fases dos pilares permite o aumento da resistência à 
flexão e ao esforço transverso, devido ao incremento de área de armadura resistente, em 
consequência ganha-se um aumento da rigidez e ductilidade do elemento na qual foi 
aplicado o reforço, conseguindo aumentar a resistência à compressão do betão devido a 
melhorar o confinamento do mesmo. 
Quando um pilar está sujeito à compressão simples as chapas oferecem uma reação 
à deformação transversal do elemento de betão e proporcionando um estado tensão 
multiaxial, que leva a um aumento significativo da tensão resistente do pilar. Um pilar 
quando sujeito à flexão composta, a zona comprimida da seção transversal sofre um 
alargamento a qual é contrariada pela chapa metálica que confina o elemento [38], ver 
(Figura 27). 
 
Figura 27 – Efeito de confinamento das chapas metálicas num pilar submetido à flexão composta [32]. 
Todos os aspetos referenciados anteriormente são válidos tendo como pressuposto 
uma perfeita ligação entre o material de reforço e a seção existente. Este facto, garante a 
eficácia desta técnica, que depende essencialmente da ligação entre a superfície de reforço 
que está em contacto com seção existente. 
Em situação pontais em que é preciso reforçar, a ligação entre as chapas e à 
superfície de betão existente, deve realizar-se com recurso à utilização de uma resina epóxi 
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ou com argamassa igualmente epóxi (ver Figura 28). Quando se trata de reforços contínuos 
a ligação entre à chapa metálica e à superfície de betão é garantida pela utilização de 
argamassa cimentícia não retráctil ou de uma resina epóxi liquida que fica entre o espaço 
deixado entre a chapa de reforço e a superfície de betão. 
 
Figura 28 – Aspeto de uma resina epóxi com consistência de massa [32]. 
As vantagens desta técnica é o facto de utilizar materiais correntes de fácil 
aplicação, como principal desvantagem é o manuseamento da chapa de reforço (devido ao 
seu peso) e a suscetibilidade das chapas terem problemas de corrosão pelo facto de estarem 
expostas a meio ambiente [32]. 
Os reforços de chapas metálicas têm espessuras que rondam entre 8 a 15 mm, para 
qual deve-se aplicar uma proteção contra à corrosão e proteção à ação do fogo. A 
configuração do reforço vai depender do nível de intervenção a executar, e pode 
classificar-se numa intervenção total ou parcial, conforme as chapas envolvam total ou 
parcialmente o elemento a reforçar. 
Nas figuras que seguem ilustram alguns exemplos do tipo de reforço com chapas 
metálicas, com intervenção total e parcial do elemento. O sistema base do reforço de um 
pilar por encamisamento com chapas metálicas é apresentado na Figura 29. 
 
Figura 29 – Sistema base de encamisamento de pilares com chapas metálicas [32]. 
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Este tipo de reforço aplicar quando é possivél aceder a todas as fases do elemento a 
reforçar, no exemplo ilustrado na Figura 30a) as chapas são soldadas em todo o seu 
comprimento, mas também podem serem unidas por um sistema de parafusos aplicados 
nos cantos destas (Figura 30b). 
  
a) b) 
Figura 30 – a) Encamisamento total de pilar com chapas soldadas nas extremidades, b) Encamisamento total 
de pilar com chapas ligadas por parafusos nos cantos [38]. 
Em algumas situações em que os pilares apresentam dimensões consideráveis pode 
ser necessário recorrer a um encamisamento total da seção como ilustrado na Figura 31, 
esta solução trás maior vantagem no reforço. Esta técnica utiliza buchas distribuídas ao 
longo de toda altura do pilar para fixar as chapas ao betão. 
 
Figura 31 – Encamisamento total com chapas metálicas fixas ao betão por buchas químicas [38]. 
Com a impossibilidade de aplicar o reforço, devido à falta de acesso a todas as 
faces do pilar, é necessário recorrer ao um reforço parcial da seção, conforme a que se 
ilustra na Figura 32a. Nos casos que nos cantos não são acessíveis, as chapas metálicas são 
unidas por aparafusamentos de varões galvanizados roscados em ambas pontas. Estes 
varões são posteriormente selados com uma argamassa não retrátil. No exemplo de um 
reforço encamisamento parcial ilustrado na (Figura 32b), neste caso, as chapas metálicas 
são fixadas na face acessível do pilar com recurso de buchas [32]. 
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a) b) 
Figura 32 – a) Encamisamento parcial tipo 1, b) Encamisamento parcial tipo 2 [38]. 
Encamisamento de secções com materiais compósitos F.R.P 
Esta técnica baseia-se na aplicação de compósitos no reforço por encamisamento de 
seções de pilares, mediante à aplicação de mantas contínuas de FRP conforme a Figura 33. 
 
Figura 33 – a) Reforço de pilares com mantas, b) Tecidos, c) Fios de FRP [39]. 
A execução desta técnica de reforço, com o recurso a este material, em geral, é feita 
de modo contínuo ou parcial, aplicam-se as fibras de forma perpendicular ou helicoidal em 
relação ao eixo do pilar, sob formas de mantas ou tecidos. 
Este tipo de reforço melhora a ductilidade e a resistência à compressão do 
elemento, segundo consta em estudos realizado anteriormente. Com uma ventagem ao 
nível de proteção da corrosão das armaduras do pilar, contra aos agentes ambientais 
agressivos. 
O melhor confinamento externo do elemento de betão devido envolvência do coleto 
de FRP, na qual proporciona um aumento da resistência à compressão e a deformação na 
rotura. A Figura 34 ilustra os diagramas tensão-deformação do betão com alguns tipos de 
confinamento da seção, sendo evidente o melhoramento tanto ao nível da resistência como 
da ductilidade [32]. 
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Figura 34 – Diagramas tensão-deformação do betão submetido a diversos tipos de confinamento [39]. 
O benefício do confinamento na resistência à compressão é mais evidente em 
seções com os cantos arredondados. Quando em seções retangulares são arredondados os 
cantos, o reforço tem maior eficiência devido ao aumento do confinamento, como 
constatou Raquel [39] a partir de ensaios realizados [32]. 
 
Figura 35 – Influência da secção no desempenho dos pilares confinados com FRP[39]. 
Uma das principais vantagens deste tipo de reforço consiste no baixo peso, fácil 
aplicação, mínimo impacto arquitetónico e pelo facto de não exigirem juntas de ligação. 
2.4.3. Reforço por adição de Armaduras Exteriores 
Reforço por colagem de chapas metálicas 
Esta técnica consiste na adição de chapas metálicas na superfície da seção a 
reforçar. As chapas podem ser fixas por colagem e/ou buchas. Esta técnica é aplicada 
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sobretudo em situações em que a armadura existente é insuficiente e com adequadas 
dimensões e qualidade de betão existente razoável. Um exemplo deste tipo de reforço pode 
ver-se na Figura 36 onde é reforçada uma viga nervurada de uma laje fungiforme com 
recurso a esta técnica [32]. 
 
Figura 36 – Reforço de viga nervura por colagem de chapas metálicas [32]. 
Esta técnica tem sido utilizada no reforço em construções dos anos 60 do século 
passado, devido à sua fácil e rápida execução, com pequenas interferências na dimensões 
arquitetónicas e pelo facto de recorrer a materiais correntes. No entanto a utilização de 
chapas metálicas na superfície do betão expostas ao meio ambiente, tem inconvenientes 
devido a vulnerabilidade das estruturas à ação do fogo e à corrosão.  
Para além das duas desvantagens anteriormente mencionadas, esta técnica apresenta 
como limitação, o manuseamento das chapas devido a seu peso, o limite no comprimento 
das chapas e custo das colas [40]. 
As chapas metálicas são fixadas ao betão com ajuda de uma resina epóxi e 
complementarmente por buchas metálicas. Tendo em vista a extrema importância da 
ligação do reforço à superfície de betão, são necessários realizar trabalhos prévios para 
preparação da superfície dos dois elementos a ligar, na qual, inclui dos seguintes etapas 
[41]: 
Tratamento da superfície de betão: 
 Limpeza da superfície com auxilio de jato de água (Figura 37); 
 Remoção do betão deteriorado; 
 Aumento da rugosidade da superfície com auxílio de martelo de agulhas 
(Figura 38); 
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Tratamentos das chapas: 
 Decapagem das chapas após do fabrico; 
 Colocação de película plástica para seu transporte e manuseamento; 
 Remoção da película plástica e limpeza das chapas para remoção de óleos e 
gorduras. 
  
Figura 37 – Remoção de sujidades da superfície de 
betão com auxílio de jacto de água [32]. 
Figura 38 – Martelo de agulhas [32]. 
 
Nos quadros abaixo indicados (Quadro 1,2,3) estão indicadas algumas 
recomendações para parâmetros a ter conta no reforço com chapas metálicas, como são as 
espessuras mínimas e máxima a utilizar para os materiais envolvidos no reforço, assim 
como as disposições construtivas relativas a colocação das armaduras consoante a natureza 
do reforço [32]. 
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Quadro 1 – Recomendações para o reforço de vigas à flexão por colagem de armaduras metálicas [42]. 
Reforço de viga à flexão Recomendações 
 
1 - Resina epóxi; 
2 - Chapa de reforço; 
tg ≤ 2 mm; 
ts ≤ 4 mm; 
bs ≤ 50 mm; 
 
1 - Resina epóxi; 
2 - Chapa de reforço; 
3 - Bucha Metálica; 
tg ≤ 2 mm; 
ts ≤ 4 mm; 
bs ≤ 50 mm; 
 
Solução mais corrente; 
 
Solução a executar quando área a 
área de armadura de reforço é 
elevada; 
 
Solução a evitar uma vez que 
conduz a fendilhação nos cantos; 
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Quadro 2 – Recomendações para o reforço de vigas ao esforço transverso por colagem de armaduras 
metálicas [42]. 
Reforço de vigas esforço transverso Recomendações 
 
1 - Chapa de reforço; 
2 - Resina epóxi; 
tg ≤ 2 mm; 
ts ≤ 3 mm; 
hs ≥ 100x ts; 
 
1 - Chapa de reforço; 
2 - Resina epóxi; 
3 - Bucha Metálica; 
tg ≤ 2 mm; 
ts ≤ 8 mm; 
hs ≥ 100 x ts; 
 
1 - Cantoneira fixa à face inferior da 
laje por intermédio de buchas; 
2 - Chapas metálicas continuas em 
toda a face do pilar; 
Esta solução tem como incoveniente o 
manuseamento das chapas e a grande 
área de superficie de betão a tratar; 
 
1 - Cantoneira fixa à face inferior da 
laje por intermédio de buchas e ligada 
ao nivel da face inferior da laje com 
barras metálicas; 
2 - Chapas metálicas descontinuas 
(tiras distribuídas na face da viga); 
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Quadro 3 – Disposições construtivas no reforço dos pilares por colagem de armaduras [32]. 
Reforço de Pilares Recomendações 
 
Zonas onde aplicam-se os reforços no pilar; 
 
Zona B - Solução 1 [43]; 
O reforço é realizado por cantoneiras 
dispostas nos cantos, coladas ao betão com 
resina epóxi injectada e fixas à armadura 
principal por soldadura [43]. As cantoneiras 
são ligadas entre si por barras soldadas ao 
perfil; 
 
Zona B - Solução 2 [43]; 
Neste caso, a diferença relativamente à 
solução anterior reside no facto de se 
colocarem buchas. Esta solução será adequada 
quando as cantoneiras apresentam dimensões 
consideráveis [41]; 
 
Zona A [43]; 
A ligação dos perfis à fundação realiza-se 
através de esquadros metálicos soldados aos 
perfis, fixos à fundação por chumbadouros 
selados ao betão com uma argamassa não 
retráctil fluida [32]; 
A possibilidade de ocorrências de roturas devido ao deslocamento ou 
destacamentos das chapas, são dos problemas mais frequentes no reforço de vigas (Figura 
39a e b). 
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a) b) 
Figura 39 – a) Rotura por deslocamento da chapa; b) Rotura por destacamento da chapa [40]. 
De forma de evitar este tipo de roturas deve haver [32]: 
 Limitação das tensões tangenciais entre a chapa e o betão [42]; 
 Terminação das chapas nas proximidades dos apoios; 
 Ancoragem das chapas com chapas envolvente (Figura 40a); 
 Ancoragem das chapas com buchas mecânicas (Figura 40b). 
  
a) b) 
Figura 40 – a) Ancoragem por meio de chapa envolvente; b) Ancoragem por meio de buchas [40]. 
Reforço por colagem de FRP 
Esta técnica de reforço consiste na aplicação por colagem de FRP em lâminas, 
mandas ou tecidos, na seção de betão armado por intermedio de resina epóxi. Na Figura 
41a,b é ilustrado a forma de aplicação deste tipo de reforço em elementos estruturais [32]. 
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a) b) 
Figura 41 – a) Reforço de laje com colagem de laminados de CFRP; b) Reforço de viga com colagem de 
laminados e tecidos de CFRP [39]. 
Esta técnica é utilizada usualmente no reforço à flexão e esforço transverso de 
vigas, lajes e pilares. O reforço por colagem de FRP nas seções de betão armado tem como 
principais vantagens o mínimo impacto arquitetónico, a reduzida interferência na utilização 
da estrutura, com rápida e fácil execução de este tipo de reforço. Porém esta técnica deverá 
ser aplicada em situação em que esteja previsto um reforço moderado e em que o betão 
apresente uma qualidade média ou boa [43]. A necessidade de realizar trabalhos prévios 
neste tipo de reforço vai depender do tipo de sistema ao utilizado: sistemas pré-fabricados 
de lâminas ou sistemas curado “in-situ” (fio, mantas ou tecidos) [32]. 
As várias configurações de reforço por colagem de FRP nos elementos; vai ser 
consoante a natureza e tipologia da peça. Nos Quadro 4,5,6 representam-se tipos de reforço 
mais comuns com colagem de lâminas, mantas ou tecidos [32]. Também apresentam-se 
algumas formas de executar a ancoragem (ver Quadro 7) [32]. 
Quadro 4 – Reforço de vigas à flexão por colagem de armaduras de FRP [32]. 
Reforço de viga e laje à Flexão 
Colagem de uma única lâmina 
Colagem de mais de uma 
única lâmina 
Introdução de lâminas em ranhuras 
   
1 – Adesivo de ligação 
2 – Lâminas ou mantas de FRP 
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Quadro 5 – Reforço de pilares à flexão por colagem de armaduras de FRP [32]. 
Reforço de pilares à Flexão 
Introdução de lâminas em ranhuras de 
5x15mm 
Colagem de lâminas nas faces do pilar 
 
1 – Adesivo de ligação 
2 – Lâminas ou mantas de FRP 
Quadro 6 – Tipos de reforço de vigas ao esforço transverso por colagem de armaduras FRP [32]. 
Reforço de vigas ao esforço transverso 
Estribo contínuo em “U” com orientação das 
fibras a 90º [44]. 
Estribo contínuo em “U” com orientação das 
fibras a 45º [44]. 
  
Estribo descontínuo em “U” com orientação das 
fibras a 90º [44]. 
Estribo descontínuo em “U” com orientação das 
fibras a 45º [44]. 
  
Estribo pré-fabricado em “L” com orientação das fibras a 90º [44]. 
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Quadro 7 – Sistemas de ancoragem de armaduras de FRP coladas ao betão. 
Sistemas de ancoragem das armaduras 
Colagem de tiras de FRP para ancoragem de 
estribos [44]. 
Colagem de tira de FRP na extremidade 
do reforço à flexão [44]. 
  
Manta de FRP em “U” na extremidade do reforço à 
flexão [44]. 
Manta de FRP em “L” inclinada a 45º na 
extremidade do reforço à flexão [44]. 
  
Ancoragem do sistema pré-fabricado em “L” de reforço ao esforço transverso [44]. 
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3. Conceção e execução dos provetes 
3.1. Considerações gerais 
Neste capítulo são mencionadas as considerações tidas em conta na conceção e 
execução dos provetes. Foram executados e ensaiados dois provetes de betão armado 
representativos de ligações viga-pilar exteriores de estruturas existentes. São referidas as 
características geométricas dos provetes, quantidade de armadura longitudinal e 
transversal, bem como, nas disposições construtivas adotadas. Por outro lado, são 
estudadas as propriedades mecânicas dos materiais utilizados na construção dos nós, como 
a classe de betão e o tipo de aço. Os nós viga-pilar estudados no âmbito desta dissertação 
vêm na sequência de outras campanhas experimentais em nós viga-pilares planos (39 
ensaios em nós viga-pilar) realizadas no passado recente no Departamento de Engenharia 
Civil da Universidade de Aveiro. 
3.2. Descrição dos provetes 
Os provetes ensaiados são representativos de nós exteriores, de uma estrutura de 
betão armado de um edifício típico de habitação de três andares como representado na 
Figura 42. 
 
Figura 42 – Representação de nó externo. 
No referente à geometria, os dois pilares têm um comprimento total de três metros 
que corresponde à altura normal entre pisos e a viga representa metade de uma viga com 
quatro metros de vão. Como para cargas cíclicas os pontos de inflexão localizam-se 
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sensivelmente a metade da altura no caso dos pilares e a meio vão no caso das vigas, os 
elementos lineares dos provetes ensaiados apenas têm metade do comprimento 
correspondente a esses elementos na estrutura idealizada. 
  
a) b) 
Figura 43 – Dimensões dos Nós: a) provete; b) secções transversais. 
Os provetes foram identificados com as iniciais TL e TN em que a letra T refere-se 
à geometria do nó (exterior). A letra L refere-se à armadura lisa e a letra N à armadura 
nervurada. 
3.3. Propriedades dos materiais 
3.3.1. Betão 
O betão que foi utilizado na execução dos provetes é um betão de fracas 
características mecânicas, com uma classe resistência C12/15 conforme designação usada 
no Eurocódigo 2 (NP EN1992-1-1) que corresponde equivalente B15, da norma portuguesa 
REBAP (Decreto-Lei n.º 349-C/83). Este betão apresenta características muito similares ao 
que era aplicado nas construções até à década 70. A classe de resistência C12/15 é um 
betão de fracas características na qual na nova revisão do Eurocódigo 2 (NP EN1992-1-1) 
deixou de ser consideração betão adequado para elementos estruturais. Este possui uma 
resistência média (fcm) de 20 MPa aos 28 dias, segundo o Eurocódigo 2 (NP EN 1992-1-1). 
Para determinar as propriedades mecânicas do betão à compressão foram realizados 
ensaios de compressão a três provetes cilíndricos, com 15 cm de diâmetro e 30 cm de 
altura, e com um tempo de cura de 28 dias. Os resultados dos ensaios realizados 
2.
88
m
1
.4
5
m
0.
93
m
0.
5
0
m
0.30m
2.40m
2.10m
B B'
A
A
'
0
.3
0
m
0.30m
Corte B-B'
    (Pilar)
0.
5
0
m
0.30m
Corte A-A'
   (Viga)
 
Capítulo 3  Conceção e execução dos provetes 
  43 
apresentam-se na Tabela 2. O valor médio da tensão de rotura do betão à compressão (fcm) 
é de 17,5 MPa. 
Tabela 2 – Tensão resistente de compressão dos Provetes. 
Designação Peso (Kg) Tensão, fc (MPa) 
Provete 1 12,178 17,0 
Provete 2 12,168 16,8 
Provete 3 12,280 18,8 
Média 17,5 
 
3.3.2. Aço 
As armaduras utilizadas nos provetes foram do tipo superfície lisa e nervurada. A 
armadura lisa tem características de superfície correspondentes às que foram aplicadas nas 
construções até à década de 70 que eram do tipo aço macio designado por A235 NL e de 
baixa resistência. No entanto, na atualidade o aço disponível no mercado tem resistência 
semelhante ao aço do tipo A400, ou seja, maior resistência e menor ductilidade. Esta 
diferença deve-se à maior percentagem de carbono utilizado na produção de aço na 
atualidade. 
Neste estudo, foram realizados ensaios de tração simples segundo a norma EN ISO 
6892-1 (2009). Ensaiaram-se seis varões de armadura lisa, três de diâmetro 8 mm (ver 
Figura 44a)) e três de diâmetro 12 mm (ver Figura 44 b)). Estes diâmetros referem-se à 
armadura transversal e à armadura longitudinal utilizada na execução dos provetes em 
estudo, respetivamente. 
  
a) b) 
Figura 44 – Ensaios de tração ao aço A400 NL (liso): a) Diâmetro 8 mm; b) Diâmetro 12 mm. 
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Tendo em consideração os resultados obtidos dos ensaios representado na Figura 
44, constata-se que o aço liso utilizado é da classe A400. Para os diâmetros 8 mm e 12 mm 
a tensão de rotura (fum) é de aproximadamente 495 MPa e 470 MPa, e a tensão de cedência 
(fym) é de 410 MPa e 405 MPa respetivamente, valores muito superiores aos característicos 
fuk = 360 MPa e fyk = 235 MPa do aço utilizado nos anos 70 (REBA - Decreto N. 47 723 
De 1967). Por outro lado, realizaram-se ensaios de tração ao aço nervurado A400 NRSD, 
nomeadamente: três varões de diâmetro 8 mm (ver Figura 45a)) e quatro varões de 
diâmetro 12 mm (ver Figura 45b)). 
  
a) b) 
Figura 45 – Ensaio de tração ao aço A400 NR (nervurado): a) diâmetro 8 mm; b) diâmetro 12 mm. 
Os resultados obtidos apresentam-se na Figura 45. O aço A400 NRSD apresenta 
valores médios para a tensão de cedência (fym) na ordem dos 430 MPa no caso do diâmetro 
8 mm e de 450 MPa para o diâmetro 12 mm. No que diz respeito a tensão última (fum), os 
varões de 8 mm apresentam um valor médio de 530 MPa e os varões de 12 mm apresentam 
um valor que ronda os 550 MPa. 
3.4. Disposições construtivas 
Os dois provetes em estudo têm a mesma quantidade e pormenorização da 
armadura longitudinal e transversal, sendo um deles foi executado com armadura lisa 
(A400 NL) e o outro com armadura nervuradas (A400 NRSD). 
As disposições construtivas das armaduras adotadas obedeceram aos regulamentos 
conhecidos por REBA (REBA - Decreto N. 47 723 de 1967) e RBA (Decreto N. 25 948 
De 1935), legislação em vigor na década dos anos 70. 
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As ancoragens dos varões longitudinais dos pilares e vigas são executados em 
forma de gancho com 180º como é descrito pela norma do REBA (REBA - Decreto N.47 
723 de 1967), com um diâmetro do mandril (Dh) de 4Ø e, para além disso, a extremidade 
do gancho deve ser prolongada de um comprimento Lh de 4Ø (Ø representa o diâmetro do 
varão), como ilustrado na Figura 46. 
 
Figura 46 – Pormenorização da ancoragem em gancho: a) Diâmetro do mandril, Dh; b) Comprimento da 
extremidade do gancho, Lh [1]. 
Na Tabela 3, apresentam-se as respetivas dimensões utilizadas, nomeadamente, o 
diâmetro do mandril, Dh, e o comprimento da extremidade do gancho, Lh. 
Tabela 3 – Diâmetros do mandril, Dh, e comprimentos da prolongação reta após gancho, Lh. 
Aço 
Diâmetro Dh (mm) Lh (mm) 
(mm) 4 4 
A400 NL 12 48 48 
A400NRSD 12 48 48 
 
A armadura longitudinal da viga é constituída por 8 varões de diâmetro de 12 mm, 
4 varões superiores e 4 varões inferiores e a armadura transversal é constituída por estribos 
com diâmetro de 8 mm espaçados a 0,2 m (ver Figura 47b)). Nos pilares, a armadura 
longitudinal é constituída por 6 varões de diâmetro de 12mm, 3 varões em cada face 
lateral, e a armadura transversal por cintas de diâmetro de 8 mm com espaçamento de 0,2 
m (ver Figura 47b)). Os varões longitudinais das vigas e pilares como esta ilustrada (ver 
Figura 47a)). A ancoragem dos estribos e cintas é realizada com ganchos de 90º.Os 
provetes não possuem qualquer tipo de armadura transversal na zona do nó (ver Figura 
47a)). O recobrimento adotado foi de 2 cm nos dois provetes. 
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a) b) 
Figura 47 – Armadura longitudinal e transversal dos provetes: a) em planta; b) em corte. 
3.4. Fabricos das armaduras 
O fabrico das armaduras é uma etapa fundamental na execução que engloba várias 
fases desde o corte, a dobragem e a montagem. Estas tarefas têm grande relevância no 
resultado final, pois o incorreto espaçamento ou quantidades impróprias alteram 
significativamente os resultados. 
Para execução e montagem das armaduras foram necessários, para cada um dos 
provetes, 14 cintas para os pilares, com aproximadamente 1,3 m de perímetro, e 11 estribos 
para as vigas, com 1,5 m de perímetro. Em relação à armadura longitudinal, esta é 
constituída por 6 varões, com aproximadamente 2,9 m de comprimento, para os pilares e 8 
varões, com aproximadamente 2,2 m de comprimento, para as vigas. 
3.5. Betonagem 
Na execução desta fase da construção dos provetes, foi utilizado um betão 
fornecido por uma central de betão, através de um camião betoneira. A colocação do betão 
foi realizada de forma gradual e para garantir uma boa compactação foi usado um vibrador 
de agulha. Para cada um dos provetes foram retiradas amostras de betão para análise e 
caracterização das propriedades mecânicas do betão. 
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4. Plataforma de ensaios experimental 
Neste capítulo são apresentadas as características da plataforma horizontal de 
ensaios utilizada para o estudo dos provetes nós vigas-pilar de betão armado. É realizado 
uma descrição geral do funcionamento da plataforma de ensaios e a caracterização de 
todos os elementos que a constituem como: elementos de reação, sistema de aplicação de 
cargas e instrumentação utilizada na monitorização dos ensaios. 
4.1. Funcionamento da Plataforma de ensaios 
O ensaio consiste na aplicação de um deslocamento lateral cíclico no topo do pilar 
superior. O deslocamento lateral segue uma lei de deslocamentos previamente definida ao 
longo do tempo (ver Figura 48b)). A plataforma de ensaio dispõe de dois apoios: um duplo 
na base do pilar e outro simples na extremidade da viga, com o objetivo de simular as 
restrições a que os elementos estão sujeitos “in situ” (ver Figura 48a)). O apoio da viga é 
simples para permitir o deslocamento segundo o eixo longitudinal da viga e a rotação. O 
apoio duplo na base do pilar inferior bloqueia o deslocamento transversal e axial da base 
do pilar inferior, permitindo apenas a rotação. 
No topo do pilar superior é aplicada uma força concentrada aproximadamente 
constante, segundo o eixo do pilar, que simula o esforço axial como é descrito (ver Figura 
48a)). O esforço axial é aplicado através de uma sistema autoequilibrado composto por 
dois tirantes de aço que fazem reação em vigas metálicas colocadas nos topos dos pilares e 
de um atuador hidráulico colocado no topo do pilar superior. Neste estudo foi aplicado um 
esforço axial de 300 kN, o que corresponde um esforço axial reduzido de 
aproximadamente 19%, valor comum em edifício de 3 andares e vigas com vãos 
aproximados de 4 metros. 
A lei de deslocamento lateral imposto foi a mesma nos dois provetes e consiste em 
impor ciclos completos com inversão de sinal para 9 níveis de deslocamento, de amplitude 
crescente até um máximo de 60 mm. Para cada nível são repetidos 3 ciclos completos de 
igual amplitude. 
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a) b) 
Figura 48 – a) Esquema de ensaio; b) Lei de deslocamentos aplicada. 
4.2. Descrição da Plataforma de ensaios 
A plataforma de ensaios está representada no esquema em planta da Figura 49a). A 
plataforma é constituída por três elementos principais: apoio duplo na base do pilar inferior 
(ver Figura 50a) e b)); um pórtico metálico localizado na extremidade da viga para simular 
o apoio simples (ver Figura 52a) e b)); uma estrutura de reação que proporciona a 
aplicação do deslocamento lateral (dP) no pilar superior (ver Figura 51 a) e b)). O 
deslocamento introduzido no topo do pilar foi aplicado com recurso a um servo-atuador 
hidráulico (SVACT) (ver Figura 51a)). O esforço axial (N) foi aplicado através de um 
atuador hidráulico (ACT) (ver Figura 54a) e b)). 
Os provetes foram ensaiados horizontalmente e para minimizar alguns esforços e 
deformações verticais decorrentes do peso próprio do provete, foram colocados três apoios 
verticais realizados com recurso a esferas de reduzido atrito (ver Figura 53). O apoio 
simples utilizado na viga é realizado através de um conjunto de rolamento que só impede 
deslocamentos transversais (ver Figura 52b)). 
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a) b) 
Figura 49 – Plataforma de ensaio: a) Em planta; b) Vista global. 
É importante referir que as estruturas metálicas da mesa de ensaio são fixas à laje 
de reação através de varões de aço pré-esforçados. A aplicação de uma elevada tensão nos 
varões origina uma força de atrito entre os elementos metálica e a superfície da laje, 
impedindo assim os movimentos das peças metálicas. 
  
a) b) 
Figura 50 – Ilustrações dos apoio duplo pilar inferior: a) Ajustadores; b) Rótula. 
A simulação das condições de apoio na base do inferior do pilar é alcançada por um 
dispositivo metálico ajustável (ver Figura 50a)), que se encarrega de impedir o movimento 
nas duas direções do plano horizontal e permite a rotação do provete, por intermédio de 
uma rótula (ver Figura 50b)). 
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As solicitações laterais impostas, anteriormente mencionada, são aplicadas por um 
atuador hidráulico com capacidade de 200 kN e um curso de 400 mm. Este servo-atuador 
incorpora duas rótulas, uma em cada extremidade, para que este apenas tenha esforços 
axiais como mostrado na Figura 51. 
  
a) b) 
Figura 51 – a) Servo-atuador; b) Pormenor de uma das rótulas. 
  
a) b) 
Figura 52 – Ligações do provete à estrutura de reação: a) Pórtico metálico onde são afixados os slides; 
b) Pormenor de um slide. 
  
a) b) 
Figura 53 – a) Blocos de nivelamento; b) mecanismo de esfera com apoio. 
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O carregamento a que o pilar está sujeito é simulado por um atuador hidráulico com 
500 kN de capacidade, instalado no topo do pilar superior (ver Figura 54b)), que se 
encontra unido à base do pilar inferior por varões de aço (ver Figura 54a)). 
  
a) b) 
Figura 54 – a) Sistema auto-equilibrado adotado; b) Atuador hidráulico utilizado para aplicação do esforço 
axial. 
Foram utilizadas duas células de carga no apoio duplo, na base do pilar inferior, 
para monitorizar as forças e reações aí desenvolvidas. Para além das células de carga 
situadas no servo-atuador e o atuador (ver Figura 55). 
  
a) b) 
Figura 55 – Células de carga: a) e b) Pormenores das células de carga do apoio duplo. 
4.3. Instrumentação de monotorização 
Para monotorização dos deslocamentos relativos foi utilizado um conjunto de 
sensores, que podem ser divididos em dois grupos: um primeiro que tem como objetivo 
principal monitorizar as cargas aplicadas e as reações formadas nos apoios através de 
células de carga. 
 
Plataforma de ensaios experimental  Capítulo 4 
52   
 
Figura 56 – Instrumentação. 
O segundo grupo de sensores é constituído, por sensores que tem como principal 
função monitorizar deslocamentos globais e relativos que acontecem no provete (ver 
Figura 56), Para tal, recorreu-se a três tipos de transdutores de deslocamento: 2 
transdutores lineares (B) com 400 mm de curso, 10 LVDT (L) com 25 ou 250 mm de curso 
e 24 potenciómetros (P) com cursos de 25 ou 50 mm. 
Apresenta-se na Figura 57 a esquematização global da distribuição dos sensores no 
provete. 
 
Figura 57 – Esquema de distribuição de sensores. 
 
L2
L10
L21
L23
B01
B02
L3L4
L19 L16
L11
P25
P24
P23
P26P12
P15
L1
P4
P7
P1 P3
P9 P11
P6 P8
P14 P17
P21
P22P20 P13
P19
P18
 
Capítulo 5  Análise dos resultados experimentais 
  53 
5. Análise dos resultados experimentais 
No presente capítulo aborda-se os principais resultados dos ensaios realizados nos 
provetes viga-pilar exteriores. Para tal, são apresentados aspetos relevantes do 
comportamento dos provetes, nomeadamente: as relações força-deslocamento/drift; as 
envolventes da relação força-deslocamento, onde são identificados os pontos 
correspondentes aos danos visualmente observados; a evolução da energia dissipada em 
função do drift; a capacidade de amortecimento equivalente em função da ductilidade em 
deslocamento e a descrição do dano observado. São também efetuadas comparações diretas 
entre os resultados dos dois provetes. 
5.1. Considerações gerais 
Nas subsecções seguintes, apresenta-se uma breve explicação dos conceitos base, 
onde são feitas algumas considerações gerais para cada um dos parâmetros usados que 
permitem caracterizar o comportamento dos provetes. 
5.1.1. Relação força-deslocamento 
Os gráficos força-deslocamento resultam dos valores decorrentes do ensaio cíclico 
de um provete de betão-armado que representa um nó exterior de uma estrutura porticada, 
que segue uma de lei deslocamentos laterais no topo do pilar superior (ver Figura 58). 
 
Figura 58 – Exemplo de um gráfico força-deslocamento (gráfico força-deslocamento do provete TL). 
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Em cada um dos provetes ensaiados é exibido a resistência máxima atingida, a 
força lateral última e o respetivo deslocamento em que ocorre. É importante referir que os 
valores mencionados são valores que se encontram no quadrante positivo dos gráficos 
força-deslocamento, uma vez que a resposta é normalmente simétrica. 
A envolvente força-deslocamento resulta da união por segmentos de restas dos 
pontos que representam a resistência máxima em cada amplitude de deslocamento, tanto 
no sentido positivo como no negativo. São também assinalados na envolvente os pontos (A 
a F) que identificam os danos observados nos provetes, sendo que: 
A. Início da fissuração na viga; 
B. Início da fissuração nos pilares; 
C. Deslocamento de cedência; 
D. Início da fissuração por corte no interior do nó; 
E. Destacamento de betão no interior do nó; 
F. Força última (redução da resistência em 20% da força máxima atingida). 
O deslocamento de cedência foi determinado por um método que consiste em 
aproximar uma relação bilinear (elasto-perfeitamente plástica) à envolvente forca-
deslocamento, como adotado em outros estudos [1]. É um processo iterativo, para qual 
envolve duas condições: por um lado, a área abaixo da envolvente (A1) deve ser igual à 
área acima da envolvente (A2) (ver Figura 59a)), por outro lado as áreas acima e abaixo da 
bilinear deverá ser a mínima possível (ver Figura 59 b)). A aproximação bilinear é 
realizada até ser atingido o ponto último. 
 
Figura 59 – Cálculo do deslocamento de cedência: a) Primeira condição b) Segunda condição [1]. 
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5.1.2. Energia dissipada 
A energia dissipada consiste na relação que existe entre as forças exteriores que 
atuam no provete e a corresponde energia total dissipada internamente, considerando o 
provete como um todo, uma vez que as forças aplicadas num elemento do provete 
produzem esforços nos outros elementos. 
A energia dissipada é calculada como sendo a soma das áreas abaixo da curva 
força-deslocamento e para isso utiliza-se a regra dos trapézios. A energia total dissipada é 
calculada pela equação (1). 
   =  ( − ) +
  ( − )+    
 
× (   −  ( − )) 
(1) 
Onde d corresponde ao deslocamento imposto no topo do pilar, e f a força 
necessária para impor esse deslocamento d. 
É importante referir que a energia total resulta da soma da energia dissipada pelo 
provete e da energia armazenada sob a forma de energia potencial elástica. A energia 
dissipada corresponde à envolvente que une os mínimos no gráfico da evolução da energia 
total. Assim, despreza-se a energia potencial elástica que é recuperável. Na Figura 60 é 
representada a evolução da energia total ao longo de um ensaio, e a respetiva envolvente 
que corresponde à energia potencial plástica. 
 
Figura 60 – Exemplo de um gráfico de energia total e energia plástica dissipada (provete TL). 
0 2000 4000 6000 8000 10000
0
1
2
3
4
5
6
7
N
F
p
d
P
 Energia Total (KN.m) 
 Energia Plástica-Dissipada (KN.m) 
Step
E
n
er
g
ia
 D
is
si
p
ad
a 
(K
N
.m
)
TL
 
Análise dos resultados experimentais  Capítulo 5 
56   
5.1.3. Amortecimento equivalente 
Uma vez que os provetes foram submetidos a ensaios cíclicos e a suas respostas não 
são perfeitamente simétricas, adotou-se a formulação desenvolvida por um investigador 
[7], para o cálculo do amortecimento equivalente dos provetes. 
O amortecimento equivalente (ξeq) é composto por duas parcelas (2): uma, referente 
ao amortecimento viscoso (ξE) e a outra ao amortecimento histerético (ξH) [45]. 
A parcela do amortecimento viscoso não é considerada no cálculo do 
amortecimento equivalente, uma vez que não se trata de ensaios dinâmicos. Assim o 
amortecimento equivalente é igual ao histerético. 
 
  
=  
 
+  
 
 (2) 
O amortecimento histerético é obtido pela expressão (3) que calcula o 
amortecimento para a metade de cada ciclo histerético completo [7]. 
 
 
=
 
 
×
(     −     )
(     ×       )
 (3) 
 
Em que: 
 Ahalf é a área abaixo da curva força-deslocamento para cada semi-círculo; 
 Fmax é a força máxima atingida em cada ciclo histerético; 
 Dmax é o deslocamento máximo imposto em cada ciclo. 
 
Figura 61 – Amortecimento para um ciclo de histerese [7]. 
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Numa estrutura de betão armado o amortecimento equivalente é normalmente 
definido em função da ductilidade solicitada pelo deslocamento imposto [45]. A 
ductilidade é obtida pelo cociente do máximo deslocamento de cada ciclo histerético (Δd) e 
o deslocamento correspondente à cedência (Δy), ver a equação (4). 
 
∆
=
∆ 
∆ 
 (4) 
5.1.4. Danos observados 
Os danos observados no decurso dos ensaios também são apresentados e incluem 
uma breve descrição da evolução do dano até ser atingida a rotura. Durante os ensaios 
foram identificadas as fissuras e realizado um registo fotográfico que permite saber quando 
ocorrem os danos e para que nível de deslocamento. 
5.1.5. Comprimento de rótula plástica 
O comprimento das rótulas plásticas formadas nos pilares e viga são obtidos por 
medição direta do comprimento onde ocorreu destacamento do betão. Para os provetes 
ensaiados, apresenta-se os valores obtidos dos vários comprimentos das rótulas plásticas 
(Lp) e a relação entre este comprimento e a altura (h) da respetiva secção (Lp/h). 
5.2. Apresentação dos resultados 
Nesta secção apresentam-se os resultados obtidos e faz-se a sua análise recorrendo 
à interpretação dos vários gráficos como: a relação força-deslocamento/Drift e a respetiva 
envolvente; a evolução da dissipação de energia; a relação amortecimento equivalente em 
função da ductilidade em deslocamento imposta; as relações momento-curvatura na 
interface entre os pilares/viga e o nó; e comprimento das rótulas plásticas. 
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5.2.1. Provete TL 
Relação força-deslocamento 
Da informação retirada do gráfico força-deslocamento (Figura 62a)) conclui-se que 
o provete atingiu a força máxima de 31,9 kN para um nível de drift de 1,0 %. A resistência 
última (força última) registada no ensaio foi de 25,52 kN para um nível drift de 
aproximadamente 1,78 %. 
  
a) b) 
Figura 62 – Relação força-deslocamento do provete TL: a) Relação força-deslocamento; b) Envolvente força-
deslocamento e identificação de danos. 
O gráfico da Figura 62b) apresenta a envolvente força-deslocamento e a 
identificação dos danos observados. As primeiras fissuras ocorreram na viga, junto ao nó, 
para um drift de 0,2% e para um nível de força de 15,3 kN (no sentido positivo). O começo 
das fissuras nos pilares ocorreu para um drift de 1,0% (ciclo de deslocamento Δ = ± 30 
mm) e uma força de 31,9 kN (força máxima). Para um drift de 0,5 % iniciou-se a 
fissuração diagonal do interior do nó que coincide com o deslocamento de cedência 
calculado (Δ = ± 15 mm) e uma força de 22,8 kN. Ocorreu destacamento do betão no 
interior do nó, depois de ser atingida uma força de 31,56 kN (drift de 1,5 %). 
Verificou-se que a rigidez inicial do provete é de + 3093,6 kN/m e a rigidez 
tangente pós-pico é de – 550,7 kN/m. 
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Energia dissipada 
A Figura 63 apresenta a evolução da energia dissipada em função do nível de drift 
imposto para o provete TL. A energia dissipada apresenta maior taxa de crescimento para 
maiores níveis de drift imposto uma vez que os danos foram mais acentuados. No final dos 
ciclos correspondentes a 2,0 % drift o valor da energia dissipada foi de 6,72 kN·m. 
 
Figura 63 – Evolução da energia dissipada do provete TL. 
Amortecimento equivalente 
O deslocamento máximo imposto no provete TL foi Δ = ± 60 mm e tendo em conta 
o deslocamento de cedência determinado de 15,9 mm, a ductilidade máxima alcançada foi 
de 3,7 m/m. 
Segundo o que se observa na Figura 64, o amortecimento equivalente cresceu no 
decorrer do ensaio do provete, partindo dos 4,6 % para uma exigência de ductilidade 
unitária até 14,6 % para a ductilidade máxima. Segundo Priestley [45], para elementos de 
betão armado o amortecimento equivalente toma um valor de 5 % para ductilidade igual a 
1. Neste caso, o valor sugerido por Priestley [45] é próximo do valor observado 
experimentalmente. 
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Figura 64 – Amortecimento equivalente do provete TL. 
Aproximação bilinear da envolvente força-deslocamento TL 
O gráfico da aproximação bilinear da envolvente da força-deslocamento do provete 
TL é representado na Figura 65. 
A reta que vai desde a origem até atingir ponto “A” que representa a cedência do 
provete descreve a rigidez inicial do provete, que resulta do cociente da força entre o 
deslocamento experimentado na equação (5). 
K=
F
∆
 (5) 
O resultado da aplicação da equação anterior permite calcular a rigidez inicial 
aproximada do provete TL que é de 1712,8 kN/m. O valor de rigidez aproximada calculada 
anteriormente é o mesmo no sentido positivo e negativo do deslocamento imposto no 
provete. As letras A’ e B’ presentes na Figura 65 representam os pontos de cedência 
determinados pela aproximação bilinear. 
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Figura 65 – Aproximação bilinear da envolvente do provete TL. 
Momento-curvatura nos pilares 
Segundo o gráfico representado na Figura 66a) do provete TL apresenta um 
momento resistente máximo no pilar superior junto ao nó de 39,6 kN.m e uma curvatura de 
0,005 m-1 no sentido positivo do deslocamento imposto e -40,4 kN.m e -0,01 m-1 no 
sentido negativo, respetivamente. Em relação ao momento resistente do pilar inferior junto 
ao nó representado na Figura 66b), o valor do momento resistente máximo foi de 40,1 kN a 
que corresponde uma curvatura de 0,002 m-1 no sentido positivo e 38,8 kN.m e 0,02 m-1 no 
sentido negativo, representando uma diferença de momento máximo no sentido negativo 
de 3,24 % do momento máximo positivo do deslocamento imposto. 
Verifica-se que os pilares permaneceram em regime elástico uma vez que os ciclos 
de carga-descarga são praticamente coincidentes. 
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a) b) 
Figura 66 – Momento-curvatura do pilar TL: a) pilar superior; a) pilar inferior. 
Momento-curvatura na viga 
O momento resistente representado na Figura 67 permite concluir que o valor 
máximo no sentido positivo foi aproximadamente de 89,7 kN·m para uma curvatura de 
0,02 m-1 e 88,5 kN·m e 0,04 m-1 no sentido negativo, respetivamente. 
Ao contrário do que foi observado nos pilares, a viga apresentou comportamento 
não linear com degradação de resistência de ciclo para ciclo. As curvaturas máximas 
atingidas foram 0,07 m-1 e 0,13 m-1. 
 
Figura 67 – Momento-curvatura da viga TL. 
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Danos Observados 
Na Figura 68 é apresentado o estado final de dano observado. As primeiras fissuras 
começaram a surgir na viga junto ao nó e propagam-se em direção ao extremo da mesma, 
para deslocamento correspondentes a drift entre 0,2 % e 0,3 %. Para um valor de drift de 
0,5 % continuaram a surgir fissuras na viga e em simultânea uma fissura na diagonal no nó 
que começou junto ao pilar superior. Para 1,0 % drift surgem as primeiras fissuras 
transversais no pilar superior e inferior junto ao nó e em seguida na direção oblíqua até à 
face externa dos pilares, dando-se ao mesmo tempo o surgimento de fissuras na viga em 
zonas mais afastadas do nó. Aos 1,5 % drift continuou a agravar-se as fissuras no nó tanto 
na direção diagonal como na transversal e o dano no interior do nó também se agravou. O 
destacamento de betão no núcleo do nó ocorreu para um drift de 2,0 % originado pela 
encurvadura da armadura longitudinal e respetiva rotura do nó como é ilustrada na Figura 
68. 
 
Figura 68 – Estado final de dano do provete TL. 
Comprimento de rótula plástica 
O comprimento das rótulas plásticas do provete TL atingiu maior comprimento nos 
pilares, sendo 0,93h no pilar inferior e 0,7h no pilar superior. Na viga o comprimento foi 
de 0,18h. Esta diferença significativa entre os pilares e a viga deve-se ao do dano no nó ter 
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sido estendido para a face dos pilares. Apresenta-se na Tabela 4 os vários comprimentos de 
rótulas plásticas observado no final do ensaio. 
Tabela 4 – Comprimento de rótula plástica TL. 
Provete 
Pilar Superior Pilar Inferior Viga 
Lp (m) Lp/h Lp (m) Lp/h Lp (m) Lp/h 
TL 0,28 0,93 0,21 0,70 0,09 0,18 
5.2.2. Provete TN 
Relação força-deslocamento 
Da informação retirada do gráfico força-deslocamento (Figura 69a)) conclui-se que 
o provete atingiu a sua força máxima é aproximadamente 34,3 kN, para um nível de drift 
de 1,0 %. A resistência última (força última) registada no ensaio foi de 27.42 kN para um 
nível drift de aproximadamente 2,58 %. 
  
a) b) 
Figura 69 – Relação força-deslocamento do provete TN: a) Gráfico da relação força-deslocamento (ciclos 
histeréticos); b) Envolventes força-deslocamento e identificação de danos. 
O gráfico da (Figura 69b)) apresenta a envolvente força-deslocamento e a 
identificação dos danos observados. As primeiras fissuras ocorrem na viga, junto ao nó, 
para um drift de 0,2% e para um nível de força de 15,6 kN (no sentido positivo). O começo 
das fissuras nos pilares ocorreu para um drift de 1,0% e uma força de 34,3 kN (força 
máxima), que coincide com o início da fissuração diagonal do interior do nó. 
O deslocamento de cedência calculado é de Δ = ± 15 mm que corresponde a um 
drift de 0,5 % e uma força de 24,1 kN. 
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O destacamento do betão no interior do nó foi registado no drift de 1,5 % e força de 
33,3 kN. 
Verifica-se que a rigidez inicial do provete é de + 3263,6 kN/m e a rigidez pós-pico 
é cerca de – 674,3 kN/m. 
Energia dissipada 
A Figura 70 apresenta a evolução da energia dissipada em função do nível de drift 
imposto para o provete TL. A energia dissipada apresenta maior taxa de crescimento para 
maiores níveis de drift imposto uma vez que os danos foram mais acentuados. No final dos 
ciclos correspondentes a 3,5 % drift o valor da energia dissipada foi de 29,2 kN.m. 
 
Figura 70 – Evolução da energia dissipada do provete TN. 
Amortecimento equivalente 
O deslocamento máximo imposto no provete TN foi de Δ = ± 105 mm e tendo em 
conta o deslocamento de cedência determinado de 15 mm, a ductilidade máxima alcançada 
foi de 7 m/m. 
Segundo o que se observa na Figura 71, o amortecimento equivalente cresceu no 
decorrer do ensaio do provete, na ordem 5,11 % para uma exigência de ductilidade unitária 
até 21 %. Segundo Priestley [45], para elementos de betão armado e ductilidade 1, o 
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amortecimento equivalente toma um valor de 5 %. Neste caso, o valor sugerido por 
Priestley [45] é próximo do valor observado experimentalmente. 
 
Figura 71 – Amortecimento equivalente do provete TN. 
Aproximação bilinear da envolvente força-deslocamento TN 
A aproximação bilinear da envolvente da força-deslocamento do provete TN é 
representada na Figura 72. 
A reta que vai desde a origem ate atingir ponto “A”, que representa a cedência do 
provete, descreve a rigidez inicial do provete, que resulta do cociente entre a força e o 
deslocamento de acordo com a equação (6). 
K=
F
∆
 (6) 
 
O resultado da aplicação da equação anterior permite calcular a rigidez inicial 
aproximada do provete TN que é de 1928,7 kN/m. Este valor é o mesmo no sentido 
positivo e negativo do deslocamento imposto no provete. As letras A’ e B’ presentes na 
Figura 72 representam os pontos de cedência determinados pela aproximação bilinear. 
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Figura 72 – Aproximação bilinear da envolvente do provete TN. 
Momentos-curvatura no pilar 
Segundo os gráficos representados na Figura 73a), o provete TN apresenta um 
momento resistente máximo no pilar superior junto ao nó de 42,4 kN.m e com uma 
curvatura de 0,006 m-1 no sentido positivo do deslocamento imposto e -37,8 kN.m e como 
uma curvatura de -0,016 m-1 no sentido negativo, respetivamente. Em relação ao momento 
resistente do pilar inferior junto ao nó representado na (Figura 73b)), o valor do momento 
resistente máximo é cerca de 37,1 kN.m a que corresponde uma curvatura de 0,004 m-1 no 
sentido positivo e de 41,3 kN.m a que corresponde uma curvatura de 0,01 m-1no sentido 
negativo, representando uma diferença de momento máximo no sentido negativo de +10,16 
% do momento máximo positivo do deslocamento imposto. 
Verifica-se que os pilares permaneceram em regime elástico uma vez que os ciclos 
de carga-descarga são praticamente coincidentes. 
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a) b) 
Figura 73 – Momento de curvatura do pilar TN: a) momento curvatura pilar superior; a) momento de 
curvatura pilar inferior. 
Momento-curvatura na viga 
O momento resistente representado na Figura 74 permite concluir que o valor 
máximo no sentido positivo foi aproximadamente de 84,1 kN.m para uma curvatura de 
0,03 m-1 e 95,1 kN.m e 0,017 m-1no sentido negativo, respetivamente. 
Ao contrário do que foi observado nos pilares, a viga apresentou comportamento 
não linear com degradação de resistência de ciclo para ciclo. As curvaturas máximas 
atingidas foram. 0,16 m-1 e 0,32 m-1 . 
 
Figura 74 – Momento de curvatura da viga TN. 
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Danos Observados 
Na Figura 75 apresenta-se o estado final de danos observado. As primeiras fissuras 
começaram a surgir na viga junto ao nó e propagam-se em direção ao extremo da mesma, 
para deslocamento correspondentes a drift entre 0,2 % e 0,5 %. 
Para um drift correspondente de 1,0 % surgem fissuras transversais nos pilares 
junto ao nó e em simultânea surge uma fissura na direção obliqua até à face externa dos 
pilares. Aparecendo ao mesmo tempo fissuras mistas (flexão-esforço transverso) na viga 
perto do apoio. 
No drift 1,5 % o dano continuou a agravar-se no nó, tanto na direção diagonal como 
na transversal e continuou a aparecer fissuras mistas (flexão-esforço transverso) na viga 
perto ao apoio. 
Para o drift de 2,0 % continuou a agravar-se a fissuração junto a interface viga-pilar 
e observou-se destacamento do betão seguido de encurvadura da armadura longitudinal. 
Para um drift de 2,5 %, o dano na interface elemento-nó continuou a agravar-se. 
Para o drift de 3,0 %, os danos começaram a concentra-se no nó, aumentando a degradação 
do betão, com o surgimento do chamado rótula plástica na viga. Finalmente, para um drift 
3,5 %, o dano continuou a concentrar-se no nó como ilustrado na Figura 75. 
 
Figura 75 – Estado final de dano do provete TN. 
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Comprimento de rótula plástica 
O comprimento das rotulas-plásticas observados no provete TN têm comprimento 
nos pilares, em particular no pilar inferior com um valor 0,76h contra 0,60h no pilar 
superior, sendo h a altura da secção. Na viga o comprimento foi de 0,42h.  
Apresenta-se na Tabela 5 os vários comprimentos de rótulas-plástica observados no 
final do ensaio. 
Tabela 5 – Comprimento de rótula plástica TN. 
Provete 
Pilar Superior Pilar Inferior Viga 
Lp (m) Lp/h Lp (m) Lp/h Lp (m) Lp/h 
TN 0,18 0,60 0,23 0,76 0,21 0,42 
5.3. Análise comparativa dos resultados 
Nas subseções seguintes apresenta-se a análise comparativa dos resultados 
experimentais obtidos dos dois provetes. Inicialmente, será realizada uma análise global 
dos resultados de todos os provetes, dando-se ênfase aos aspetos mais relevantes. Como 
são: analisam-se as envolventes força-deslocamento, a energia dissipada, o amortecimento 
equivalente, aproximação bilinear da envolvente, danos observados, relação momento-
curvatura no pilar superior, inferior e viga, e por último o comprimento das rótulas 
plásticas. 
5.3.1. Análise global 
Relação força-deslocamento 
No gráfico força-deslocamento representado Figura 76a), conclui-se que os 
provetes apresentam forças máximas diferentes para um 1,0 % drift, o provete TL exibe 
uma força máxima de 31,9 kN e o provete TN 34,9 kN. Esta diferença de resistência 
poderá ter a ver com o facto da armadura nervurada apresentar maior tensão de cedência. 
A resistência última (força última) registada no ensaio do provete TL foi de 25,52 
kN para um nível drift de aproximadamente 1,78 %, enquanto no provete TN a resistência 
última (força última) foi de 27,42 kN correspondente a um drift de aproximadamente 2,58 
%. 
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a) b) 
Figura 76 – Relação força-deslocamento do provete TL e TN: a) Gráfico da relação força-deslocamento 
(ciclos histeréticos); b) Envolventes força-deslocamento e identificação de danos. 
O gráfico da Figura 76b), apresenta a envolvente força-deslocamento e a 
identificação dos danos observados. As primeiras fissuras ocorreram na viga, junto ao nó, 
para um drift de 0,2% para ambos os provetes. No provete TL o começo das fissuras nos 
pilares ocorreu para um drift de 1,0% (ciclo de deslocamento Δ = ± 30 mm) e uma força de 
31,9 kN (força máxima). No provete TN, as fissuras nos pilares também iniciaram-se no 
drift de 1,0% e um nível de força de 34,3 kN (força máxima). Para um drift de 0,5 % e um 
nível de força de 22,8 kN iniciou-se a fissuração diagonal do interior do nó no provete TL. 
Já no provete TN, a fissuração de corte no nó iniciou-se para um nível de força de 34,3 kN 
(força máxima) para um drift de 1,0 %. 
O deslocamento de cedência calculado é de Δ = ± 15 mm em ambos os provetes e a 
respetiva força é de 22,8 kN no provete TL e 24,13 kN no provete TN. 
Verificou-se que a rigidez inicial do provete TL é de + 3093,6 kN/m e a rigidez 
tangente pós-pico é de – 550,7 kN/m e no provete TN a rigidez é de + 3263,6 kN/m e a 
rigidez pós-pico é de – 674,3 kN/m. A rigidez inicial é semelhante em ambos os provetes, 
pois é controlada pela geometria e qualidade do betão que é semelhante nos dois provetes. 
Energia dissipada 
A Figura 77 apresenta a evolução da energia dissipada em função do nível de drift 
impostos para os provetes. A energia dissipada apresenta maior taxa de crescimento para 
maiores níveis de drift imposto uma vez que os danos foram mais acentuados. No provete 
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TL no final do ensaio (drift 2,0 %) o valor da energia dissipada foi de 6,7 kN·m, enquanto 
no provete TN (drift 3,5 %) o valor da energia dissipada foi de 29,2 kN·m. O valor da 
energia para o TN nos 2 % drift 12,51 kN·m. Ou seja comparado com as energias dos dois 
provetes para os 2 % drift a qual é a percentagem da 53,72 % de diferença. 
 
Figura 77 – Evolução da energia dissipada dos provetes TL e TN. 
Amortecimento equivalente 
O deslocamento máximo imposto no provete TL foi Δ = ± 60 mm e tendo em conta 
o deslocamento de cedência determinado de 15,9 mm, a ductilidade máxima alcançada foi 
de 3,7 m/m. No Provete TN o imposto foi de Δ = ± 105 mm, e considerando o 
deslocamento de cedência determinado de 15.0 mm, atinge uma ductilidade máxima de 7 
m/m. 
Segundo o que se observa na (ver Figura 78), o amortecimento equivalente cresceu 
no decorrer do ensaio do provete TL, partindo dos 4,6 % para uma exigência de ductilidade 
unitária até 14,6 % para a ductilidade máxima. Já no provete TN o amortecimento 
equivalente cresceu de 5,11 % para uma exigência de ductilidade unitária até 21 %. 
Pode-se concluir que a ductilidade e amortecimento equivalente do provete TN 
foram 89,2% e 43,8 % superiores aos valores do provete TL. 
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Figura 78 – Amortecimento equivalente dos provetes TL e TN. 
Momentos-curvatura no pilar 
Segundo o gráfico representado na Figura 79a), apresenta um momento resistente 
máximo no pilar superior junto ao nó. O provete TL apresenta um momento resistente 
máximo de 39,6 kN.m que é menor, quando comparado com o provete TN que foi de 42,4 
kN.m e ambos apresentam valor de curvaturas muito similares. 
No sentido negativo, verifica o contrário, o provete TL apresenta momento 
resistente máximo de – 40,4 kN, que é maior em valor absoluto na comparação do 
verificado pelo provete TN que foi de – 37,8 kN.m, para valores de curvatura igualmente 
similares. 
Observa-se que resistência do provete TN se mantem a longo do ensaio, Caso 
contrário, verifica-se no provete TL em que a resistência vai diminuindo ao longo do 
ensaio como esta evidenciada no gráfico Figura 79a). 
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a) b) 
Figura 79 – Momento de curvatura do pilar dos provetes TL e TN: a) momento curvatura pilar superior; a) 
momento de curvatura pilar inferior. 
 
Em relação ao momento resistente do pilar inferior junto ao nó representado na 
Figura 79b), o valor do momento resistente máximo do provete TL foi de 40,1 kN.m e que 
resulta ser maior em comparação do provete TN que foi de aproximado de 37,1 kN.m no 
sentido positivo do deslocamento imposto, em que o valor de curvatura apresentado no 
provete TL que foi metade da curvatura do TN. No sentido negativo do deslocamento, o 
provete apresenta momentos resistente muito próximo, com uma diferencia de 1,7 kN.m do 
provete TL em ralação ao TN. 
Relativamente ao momento máximo no sentido negativo, o provete TL obteve um 
valor 4,7 % menor do que provete TN. Quanto momento máximo positivo, o provete TL 
obteve um valor 8,3 % superior do que o provete TN. Verifica-se que os pilares dos dois 
provetes permaneceram em regime elástico uma vez que os ciclos de carga-descarga são 
praticamente coincidentes e lineares. 
Momentos-curvatura na viga 
Na Figura 80 é representada a relação momento-curvatura nos nas vigas. Os 
momentos máximos atingidos nas vigas são aproximadamente 89,7 kN·m (curvatura de 
0,02 m-1) para o provete TL e 84,1 kN·m (curvatura de 0,03 m-1) para o provete TN. No 
sentido negativo, o provete TL apresenta momento aproximadamente de 88,5 kN·m 
(curvatura de 0,04 m-1) e de 95,1 kN·m (curvatura de 0,017 m-1) para o provete TN. 
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Os momentos máximos atingidos no provete com armadura lisa (TL) no sentido 
positivo do deslocamento os momento são ligeiramente superiores ao provete com 
armadura nervura (TN). No sentido negativo aconteceu o oposto. 
Ao contrário do que foi observado nos pilares, a viga apresentou comportamento 
não linear com degradação de resistência de ciclo para ciclo. As curvaturas máximas 
atingidas pelo provete TL foram 0,07 m-1 e 0,13 m-1 e obtido pelo provete TN foi de 0,16 
m-1 e 0,32 m-1. 
 
Figura 80 – Momento de curvatura da viga dos provetes TL e TN. 
Danos observados 
Na Figura 81, é apresentado o estado final de danos observados nos provetes. As 
primeiras fissuras começaram a surgir na viga junto ao nó e propagaram-se em direção ao 
extremo da mesma, para deslocamento correspondentes a drift entre 0,2 % e 0,3 % no 
provete TL e 0,2 % e 0,5 % para provete TN. Para um drift correspondente de 1,0 % 
surgem nos provetes fissuras transversais nos pilares junto ao nó. Em simultâneo surge em 
uma fissura na direção obliqua até à face externa dos pilares. Aparecem ao mesmo tempo 
fissuras mistas (flexão-esforço transverso) na viga perto do apoio. Para um valor de 1,5 % 
drift continuaram a agravar-se para ambos provetes as fissuras no nó, tanto na direção 
diagonal como na transversal, no interior do nó, aumentando também as fissuras mistas 
(flexão-esforço transverso) na viga perto ao apoio. O destacamento de betão no núcleo do 
nó ocorreu no provete TL para um drift de 2,0 originado pela encurvadura da armadura 
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longitudinal e respetiva rotura do nó. Para esse mesmo drift; agrava-se no provete TN a 
fissuração junto a interface elemento-nó, observou-se o destacamento do betão e 
encurvadura das armaduras longitudinais. Para um drift de 2,5% continua-se agravar a 
degradação do betão na viga junto ao nó do provete TN. A um de drift 3,0 %, os danos 
começam a concentrar-se no nó, aumentando degradação do betão, com o surgimento da 
chamada rótula plástica na viga. Finalmente, para um de drift 3,5 %, o dano continua-se a 
concentrar no nó, como ilustra Figura 81b). 
  
a) b) 
Figura 81 – Esquema do dano geral: a) Provete TL; b) Provete TN. 
Comprimento de rótula plástica 
Na Tabela 6 apresentam-se os vários comprimentos rótulas-plásticas apresentados 
nos provetes. 
Tabela 6 – Comprimento de rótula plástica dos seis provetes. 
Provete 
Pilar Superior Pilar Inferior Viga 
Lp (m) Lp/h Lp (m) Lp/h Lp (m) Lp/h 
TL 0,28 0,93 0,21 0,70 0,09 0,18 
TN 0,18 0,60 0,23 0,76 0,21 0,42 
 
Aproximação bilinear das envolventes força-deslocamento TL e TN 
As aproximações bilineares das envolventes força-deslocamentos dos provetes TL e 
TN são apresentadas na Figura 82. A reta que vai desde a origem até ao ponto “A”, que 
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representa a cedência dos provetes, descreve a rigidez inicial dos provetes. A rigidez inicial 
aproximada do provete TL que é de 1712,8 kN/m e de 1928,7 kN/m para provete TN, ou 
seja é 11,2 % superior á rigidez inicial do provete TL. As letras A’ e B’ presentes na Figura 
82 representam os pontos de cedência determinados pela aproximação bilinear para os 
provetes. 
  
a) b) 
Figura 82 – Aproximação bilinear da envolvente do provete: a) TL; b) TN. 
5.4. Resistência ao corte do nó 
No final dos ensaios verificou-se que o colapso dos provetes deu-se por rotura por 
corte, surgindo assim, a necessidade de estudo a tensão de corte na ligação dos elementos 
do nó. A tensão de corte no núcleo do nó é geralmente expressa pelo esforço de corte 
nominal ou pelas tensões principais de compressão/tração [46]. 
A tensão de corte horizontal (Vjh) na articulação do núcleo pode ser calculada pela 
equação (8) [47]. Sendo que, Mb é o momento atuante na viga, na secção contígua à ligação 
do nó, e jb o braço da força, ou seja, a distância entre a resultante da força de tração e a de 
compressão do betão, Figura 83. 
Por outro lado,   
 
 é o esforço transverso atuante no pilar superior, que neste caso, 
corresponde ao valor da força horizontal aplicada no topo do pilar superior do provete pelo 
servo-atuador. 
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Figura 83 – Diagrama parábola-retângulo de tensões idealizado [46]. 
A tensão nominal de corte horizontal (jh) na zona de ligação do nó pode ser 
determinada pela equação (8). Onde Vjh é a força de corte horizontal no nó viga-pilar, 
calculada pela equação (7); bc a largura dos pilares; e hc a profundidade dos pilares. 
    =
   
  
−   
  (7) 
 
    =
   
   × ℎ 
 (8) 
De acordo com o Eurocódigo 8 (EC8) [48], a compressão diagonal induzida no 
conjunto do mecanismo de suporte diagonal não deve ultrapassar a resistência à 
compressão do betão fc, na presença de esforços de tração transversais. Para nós exteriores, 
na ausência de um modelo mais preciso, o requisito pode ser satisfeito se a Equação (9) for 
cumprida, ou seja, se a força de corte horizontal no nó não exceda    
   . Na equação (9), ν 
é o esforço axial normalizado no pilar superior, hjc é a distância entre as camadas extremas 
da armadura do pilar e η é dada pela Equação (10), onde fck é a tensão característica de 
compressão de betão em MPa. 
    ≤ 0,8×   ×     ×  1−
 
 
×    × ℎ   =    
    (9) 
  = 0,6×  1−
   
250
  (10) 
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Tabela 7 – Verificação da resistência ao corte dos provetes. 
Provetes    ,    (kN)    ,    (MPa)        (kN)    
   (kN) 
TL 174,7 1,94 142,14 251,14 
TN 193,7 2,15 142,14 251,14 
Na Tabela 7 apresenta-se a verificação ao corte dos provetes, sendo de fácil 
conclusão que para ambos os provetes a resistência ao corte experimental é inferior aos 
valores teóricos do EC8-1. 
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6. Dimensionamento do reforço para os 
provetes TL e TN 
6.1. Considerações gerais. 
Neste capítulo apresenta-se a proposta de dimensionamento de reforço dos 
provetes, onde é mostrado uma metodologia para o dimensionamento de uma solução de 
reforço que foi retira do Capitulo 2. O reforço consiste em aplicar um encamisamento em 
betão armado. Serão apresentados todos os valores obtidos no dimensionamento e as 
respetivas disposições construtivas dos provetes reforçados. 
As propostas de dimensionamento apresentadas baseiam-se nos critérios e 
considerações expostas em estudos publicados por os investigadores Appleton e Gomes 
[33] e [34]. 
As soluções de reforço apresentadas têm como principal função melhorar a 
ductilidade e resistência do elemento estrutural por forma a melhorar o comportamento 
global de toda a estrutura de betão armado. 
6.2. Tipo de reforço de elementos de betão armado 
Neste ponto aborda-se o tipo de reforço a utilizar nos provetes, que 
fundamentalmente consiste no aumento da secção do elemento, acrescentando uma nova 
camada betão, a qual envolve a secção original do elemento e a armadura adicional [36]. 
As propostas de reparação e reforço apresentadas referem-se ao reforço dos 
provetes TL e TN, onde o aspeto que os diferencia é o tipo de armadura utilizada. 
Tendo em vista o tipo de rotura que aconteceu nos provetes, pretende obter-se a 
melhor solução de reforço, onde o tipo de rotura é considerado. 
O reforço por encamisamento de seções em betão armado é uma técnica de 
preparação que combina o aumenta da resistência e rigidez estrutural, quando estamos em 
presença de seções de betão onde se verifica a sua degradação [49]. Outro aspeto relevante 
é o material a utilizar (aço da armadura adicional e betão para o encamisamento) e 
disposições construtivas. 
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6.3. Dimensionamento do reforço dos provetes TL e TN 
O dimensionamento do reforço é realizado com base na determinação da resistência 
à flexão para o estado limite último e tendo em conta os seguintes pressupostos ao nível da 
secção de betão armado [50]: 
 As secções conservam-se planas; 
 A extensão das armaduras aderentes, em tração ou compressão, é a 
mesma extensão; 
 A resistência à tração do betão não é considerada; 
 As tensões no betão comprimido são obtidas pelo diagrama tensões-
extensões de cálculo; 
 As tensões nas armaduras para betão armado são obtidas pelo 
diagrama de tensões-extensões de cálculo. 
É necessário valer-se das condições de compatibilidade e à definição dos diagramas 
de extensões na rotura, para determinação das tensões, das forças, dos esforços internos e 
da resistência da seção de betão armado. 
6.3.1. Condições de compatibilidade 
Nesta hipótese, para as peças lineares, admite-se que as secções planas antes da 
deformação se mantêm planas após a deformação (hipótese de Bernoulli). 
A hipótese das seções se manterem plana após a deformação (ver Figura 84 a)) que 
possibilita determinar uma relação linear entre as extensões ao longo da altura da peça, 
ε(y), e a curvatura 1/r. 
A hipótese de Bernoulli formula a equações (11) e (12) seguintes [50]: 
 
∆ 
 
=
∆ +   
 +  
⇒
∆ +   
∆ 
=
 +  
 
 (11) 
 
1+
  
∆ 
⇒ 1 +
 
 
=  ( )
1
 
×   (12) 
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Considerando-se o caso em que a seção de betão armada fendilhada por flexão 
simples. Optem-se (Figura 84 b)), a relação de proporcionalidade máxima de compressão 
εc’ e a extensão ao nível das armaduras, εs. Permite o cálculo da curvatura 1/r, em função 
da extensão no betão (ou aço) e a profundidade do eixo neutro, x. A formulação com base 
as equações (13) até (16) [50]: 
 
  
a) b) 
Figura 84 – a) Aplicação Hipótese de Bernoulli; b) Relação entre extensões no betão e no aço [50]. 
6.3.2. Diagramas de tensão-extensão do aço e do betão 
O betão 
Para efeitos de cálculo é comum a adoção de um de dois diagramas tensão-extensão 
simplificados para o betão: diagrama parábola-retângulo ou diagrama retangular. O 
diagrama utilizado no dimensionamento do reforço foi o primeiro que é representado por 
uma parábola seguida por um troço reto (ver Figura 85 a)) [50]. 
   = −
 
 
 (13) 
   = −
  −  
 
 (14) 
ǀ  ǀ
  
= −
 
  −  
 (15) 
1
 
=
ǀ  ǀ
 
=
  
  −  
 (16) 
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O aço  
O diagrama tensão-extensão para as armaduras ordinárias encontra-se indicado (ver 
Figura 85 b)) e é representado por uma relação bilinear. 
  
a) b) 
Figura 85 – Diagramas tensão-extensão: a) Betão; b) Aço.  
6.3.3. Determinação das forças interiores no aço e no betão 
Aço 
Para o cálculo da força nas armaduras admite-se que a tensão é constante na seção 
transversal do varão, pelo que a força nas armaduras pode ser obtida através da relação (ver 
Figura 89) [50]. 
   =    ×    (17) 
Que conduz a situação diferentes: 
   =    ×   ×  	 (18) 
   =    ×    (19) 
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Betão 
O princípio da equivalência surge diretamente da mecânica clássica e que impõe 
que os esforços interiores, as forças internas e as tensões de uma seção têm que ser 
equivalentes. Na Figura 86 apresenta-se as equivalências entre diferentes sistemas de 
solicitações numa seção de betão armado. 
Este princípio de equivalência leva ao estabelecimento de equações de equilíbrio 
que, no caso de flexão composta da Figura 86, se traduzem pelas equações seguintes [50]: 
 
   =        =      ×   
 
 
	 (20) 
6.3.4. Princípio da equivalência e equações de equilíbrio 
O princípio da equivalência surge diretamente da mecânica clássica e que impõe 
que os esforços interiores, as forças internas e as tensões de uma seção tem que ser 
equivalente. Na Figura 86 apresenta a equivalências entre diferentes sistemas de 
solicitações numa seção de betão armado. 
Este princípio de equivalência leva ao estabelecimento de equações de equilíbrio 
que, no caso de flexão composta da Figura 86, se traduzem pela equação seguintes [50]: 
 
    =      
 
 
×    ×   + 	     
 
 
×    	 (21) 
     =      
 
 
×    ×   ×   + 	     
 
 
×    ×    	 (22) 
Na sequência da resolução das equações anteriores pode-se determinar o momento 
resistente da seção a reforçar. 
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\  
Figura 86 – Diagrama parábola-retângulo de tensões idealizado (esquema genérico). 
6.3.5. Materiais 
Camada de betão de encamisamento da seção 
A espessura encamisamento considerada é de 8 cm e o microbetão a usar terá uma 
tensão média de rotura à compressão de 40MPa. As espessuras e tipo de betão estão de 
acordo com as recomendações apresentadas no Capítulo 2. 
Armaduras Adicionais 
Longitudinais 
No que se refere às armaduras ordinárias, optou-se por um aço com características 
do A500NRSD e com um diâmetro de 8 mm. A opção por este diâmetro prende-se com o 
facto de um diâmetro razoável tendo em vista a espessura da camada de encamisamento. 
Transversais 
No seguimento do ponto anterior opta-se com um aço com as mesmas 
características de tensão admissível e com o mesmo diâmetro (A500NRSD e diâmetro 
8mm). 
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6.3.6. Pilar 
Resistência à flexão e ao esforço transverso 
Resistência em flexão e ao esforço transverso deve ser calculado de acordo o que 
estipulado no Eurocódigo 2-1 [51]. No entanto, nos pilares sísmicos primários o valor do 
esforço normal reduzidos νd não deve ser superior 0,65 de acordo o que estipulado no 
Eurocódigo 8-1 [48]. 
Disposições construtivas para ductilidade para pilares 
Segundo o que estipula o Eurocódigo 8-1 [48]: 
(1) A taxa total de armadura longitudinal ρl não deve ser inferior 0,01 e nem 
superior 0,04. Nas seções transversais deverão ser simétricas adotar-se 
(ρ=ρ’). 
(2) Deverá ser colocado ao longo de cada pilar pelo menos um varão 
intermédio entre os varões de canto, de forma a garantir a integridade dos 
nós viga-pilar. 
(3) O cálculo do comprimento da zona crítica poderá ser calculado pela 
expressão seguinte: 
   =      ℎ ;
   
6
;0,45  (23) 
 
Em que: 
 hc é a maior dimensão da secção transversal do pilar (em metros); 
 lcl é o comprimento livre do pilar (em metros); 
 Se lc/hc< 3, a altura total do pilar sísmico primário deve ser considerada 
como zona crítica e deve ser armada como tal; 
(4)  Nas zonas críticas dos pilares sísmicos primários devem adotar-se cintas e 
ganchos de diâmetro não inferior a 6 mm com um espaçamento tal que 
garanta um mínimo de ductilidade e impeça a encurvadura local dos varões 
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longitudinais. A forma das cintas deve ser tal que a secção transversal fique 
sujeita a condições de tensão triaxial por elas produzida. 
(5) Consideram-se satisfeitas as condições mínimas de (4) se a presente secção 
se as condições seguintes forem satisfeitas: 
a) O espaçamento, s, das cintas (em milímetros) não é superior a: 
 =     
  
2
;175;8×     	 (24) 
 
Em que: 
 bo é a dimensão mínima (em milímetros) do núcleo de betão (em relação ao 
eixo das cintas); 
 dbL é a diâmetro mínimo dos varões longitudinais (em milímetros); 
b) A distância entre varões longitudinais consecutivos abraçados por cintas 
ou por ganchos não é superior a 200 mm, tendo em conta o disposto na 
Eurocódigo 2-1[51], 
(6) Se, para o valor especificado de µφ, for atingida em qualquer ponto da 
secção transversal uma extensão no betão superior a εcu2 = 0,0035, a perda 
de resistência devida ao destacamento do betão deve ser compensada 
através de um confinamento adequado do núcleo de betão, com base nas 
propriedades do betão confinado indicadas na EC2-1. 
(7) Consideram-se satisfeitos os requisitos (6) da presente secção se: 
  ×     ≥ 30×   ×   ×    ,  ×
  
  
− 0,035 (25) 
 
Em que: 
 ωwd taxa mecânica volumétrica de cintas nas zonas críticas: 
     =
      	  	      	
      	  	 ú    	  	   ã 
×
   
   
 ; (26) 
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 µφ é o valor necessário do fator de ductilidade em curvatura; 
 νd é o esforço normal reduzido de cálculo (  	=	
   
  ×   
); 
 εsy,d é o valor de cálculo da extensão de cedência à tração do aço; 
 hc é a altura bruta da seção transversal (paralela à direção horizontal em que 
se aplica o valor de µφ utilizado na presente secção); 
 ho é a altura do núcleo confinado (medido ao eixo das cintas); 
 bc é a largura bruta da secção transversal; 
 bo é a largura do núcleo confinado (em relação ao eixo das cintas); 
 α é o coeficiente de eficácia do confinamento, igual a α=αn⋅αs, com: 
a) Para secções transversais retangulares: 
   = 1−
∑     
6 ×    × ℎ 
 (27) 
   = (1−
 
2×   
)× (1−
 
2 × ℎ 
) (28) 
 
Em que: 
 n é o número total de varões longitudinais abraçados lateralmente por 
cintas ou por ganchos; 
 bi é a distância entre varões consecutivos abraçados (ver a Figura 87; 
também para bo, ho, s); 
 
Dimensionamento do reforço para os provetes TL e TN Capítulo 6 
90   
 
Figura 87 – Confinamento do núcleo de betão [51]. 
(8) Na zona crítica na base dos pilares sísmicos primários deverá utilizar-se 
um valor mínimo de ωwd igual a 0,08. 
(9) As armaduras transversais na zona crítica na base dos pilares sísmicos 
primários poderão ser determinadas como indicado na EC2-1, desde que 
o valor do esforço normal reduzido para a situação de projeto sísmica 
seja inferior a 0,2 e o valor do coeficiente de comportamento q utilizado 
no projeto não seja superior a 2,0. 
 
Avaliação da capacidade de deformação dos pilares 
Para os elementos sujeitos à flexão, a capacidade resistente pode ser avaliada por a 
deformação última (θum) estão relacionadas com o Estado Limite de Colapso Eminente 
estipulado no Eurocódigo 8-3. 
A deformação última (θum) pode ser calculada de acordo com a cláusula A.3.2.2.(1) 
do EC8-3, podem ser determinadas tendo em consideração na expressão (29): 
 
Capítulo 6                        Dimensionamento do reforço para os provetes TL e TN 
  91 
    =  
1
   
× 0,016× (0,3 )×  
max	(0,01;  )
max	(0,01; )
×    
 ,   
×  
  
ℎ
 
 ,  
× 25
( ×   ×
   
  
)
× (1,25   ×  )  
(29) 
 
Em que: 
 γel é o fator de redução, igual a 1,5 para os elementos sísmicos primários e 
1,0 para os elementos sísmicos secundários; 
 ν é o esforço normal reduzido; 
 ω é a taxa mecânica de armadura de tração; 
 L v é a razão momento/esforço transverso da extremidade do elemento; 
 ω’ é a taxa mecânica de armadura de compressão; 
 fc é a resistência à compressão do betão em MPa, dividido pelo fator de 
confiança; 
 fyw é a resistência de cedência dos estribos em MPa, dividido pelo fator de 
confiança; 
 h é a altura da secção transversal; 
 α é o coeficiente de eficácia, em que   =    ×   	em que αn e αs 
encontram-se definidos nas expressões anteriormente. 
 ρsx é a percentagem de armadura transversal paralela à direção x, dada por: 
    =
   
   ×   
 (30) 
 
 sh é o espaçamento entre estribos; 
 ρd é a percentagem de armadura transversal de reforço, caso exista, em cada 
direção diagonal. 
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Proposta de reforço do pilar 
Resistência à flexão 
No cálculo da resistência à flexão, foi considerado uma espessura de 
encamisamento de 8 cm da seção original dos provetes e uma armadura adicional simétrica 
em todas as faces do pilar com 4 varões de diâmetro de 8 mm por face. O cálculo do 
momento resistente e o esforço transverso da seção reforçado foi determinado de acordo o 
que estipulado no EC2-1 [51]. O dimensionamento foi realizado segundo os princípios e 
formulações anteriormente mencionadas, considerando uma seção em betão armado, 
sujeita à flexão composta. O valor do esforço resistente e esforço normal reduzido da seção 
reforçada são apresentados na Tabela 8. As disposições construtivas segundo o EC2-1 das 
armaduras longitudinal e a transversais da seção do pilar reforçado são apresentadas na 
Tabela 9. A disposição simétrica das armaduras longitudinais e a taxa total de armadura 
longitudinal está de acordo com o que estipulado no EC8-1 [48]. Os parâmetros que 
condicionam as disposições construtivas da solução de reforço do pilar estão estipulados 
no EC8-1 [48] e estão representadas na Tabela 10. As verificações do confinamento do 
pilar estipulado no EC8-1 e a deformação última do pilar estão relacionadas com o Estado 
Limite de Colapso Eminente estabelecido no EC8-3. Esta representada na Tabela 11. 
Tabela 8 – Tabelas de esforços resistentes e esforço normal reduzidos da seção pilar reforçado. 
Mrd (kN•m) 133,5 
Vrdc (kN) (EC2) 135,8 
Esforço Normal reduzido (νd) 0,053 <0,65 (EC8-1) 
Tabela 9 – Disposições construtivas seção do pilar reforçado segundo o EC2-1. 
Armadura Longitudinais  
Ømin (mm) 8 
As, min (cm
2/m) 4,23 
As, max (cm
2/m) 84,64 
ArmaduraTransversais  
Ømin (mm) 6 
Scl,tmax (m) 0,120 
ArmaduraTransversais (Cálculo Armadura) 
Vrdc (kN) (EC2-1) 135,8 
Ø (mm) 8 
Nº Ramos 2 
S (m) 0,1 
Usar Ø 8//.10 
Lcr (m) 0,5 
Usar Ø 8//.07 
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Tabela 10 – Verificações Disposições construtivas para ductilidade para pilares sísmicos primários EC8-1. 
Norma: ρ=ρ’ Lcr (m) Ø (mm) s (Lcr) (mm) 
Eurocódigo 8 0,001 0,5 8 64 
Tabela 11 – Verificações do pilar. 
Verifição Confinamento (EC8-1) 
Parametros Pilar Reforço Pilar Original 
ωwb 0.082 0,12 
α 0,61 0,109 
µφ( Admitido) 3 3 
Estribos Cálculo Ø 6//.10 Ø 8//.09 
Estribos Projeto Ø 8//.10 Ø 8//.20 
Estribos Projeto 
(Lcr) 
Ø 8//.06 Ø 8//.20 
Verificação Deformação Ultima (EC8-3) 
Parametros Pilar Reforço Pilar Original 
ω 0,017 0,11 
ω‘ 0,017 0,11 
α 0,61 0,137 
νd 0,28 0,28 
ρsx 0,00437 0,00565 
L v 1,25 1,25 
θum 0,033 0,0295 
O reforço por encamisamento dos pilares dos provetes, será constituído por: 
 Quatro varões de Ø de 8 mm por cada face que dá 12 Ø 8, como são 
recomendados pelo EC8-1 (armaduras simétricas). 
 Os estribos Ø de 8 mm espaçados a 10 cm (Ø 8//.10) que representa metade 
do espaçamento na seção original, como recomendam estudos já realizados 
por [36]. 
 Os estribos na distância Lcr do pilar são com Ø de 8 mm espaçados a 6 cm 
(Ø 8//.06). 
 Verifica-se o confinamento no pilar reforçado com o tipo de armadura 
transversal Ø 8//.10 e possuindo a capacidade de rotação última muito 
parecida. 
 Verifica-se que a capacidade de rotação última do pilar reforçado é superior 
11,9 % ao pilar sem reforço. 
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6.3.7. Viga 
Resistência à flexão e ao esforço transverso 
Resistência à flexão e ao esforço transverso deve ser calculado de acordo o que 
estipulado no Eurocódigo 2 [51]. 
Disposições construtivas para ductilidade para vigas 
Segundo o que estipula no Eurocódigo 8 [48]: 
(1) Devem considerar-se como zonas críticas de uma viga sísmica primária 
com uma extensão de lcr =hw (em que hw representa a altura da viga) a 
partir de uma secção transversal de extremidade na qual a viga tem ligação 
a um nó viga-pilar, ou a partir de ambos os lados de qualquer outra secção 
transversal com possibilidade de plastificação na situação de projeto 
sísmica. 
(2) Ao longo de todo o comprimento de uma viga sísmica primária, a taxa de 
armadura da zona tracionada, (ρ) não deve ser inferior ao seguinte valor 
mínimo (ρmin): 
     = 0,5×  
    
   
  (31) 
(3) Nas zonas críticas de vigas sísmicas primárias devem ser colocadas 
armaduras de confinam e satisfaçam as seguintes condições: 
a) O diâmetro dbw das armaduras de confinamento (em milímetros) não 
deve ser inferior a 6 mm; 
b) O espaçamento, s, das armaduras de confinamento (em milímetros) não 
deve ser superior a: 
 =     
ℎ 
4
;24×     ;225;8 ×      (32) 
 
Em que: 
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 dbL é o diâmetro mínimo dos varões da armadura longitudinal (em 
milímetros); 
 hw é a altura da viga (em milímetros); 
(4) A primeira armadura de confinamento deve ser colocada a não mais de 50 
mm da secção de extremidade da viga (Ver Figura 88). 
 
Figura 88 – Armaduras transversais nas zonas críticas das vigas [48]. 
Proposta de reforço da Viga 
Resistência à flexão 
No cálculo da resistência à flexão simples, considerou-se uma espessura de 
encamisamento de 8 cm e com uma armadura adicional simétrica em todas as faces, tendo 
a face superior e a inferior da viga 4 varões de diâmetro de 8 mm e 4 varões de diâmetro de 
8 mm na alma da viga distribuídos dois por face lateral. O cálculo do momento resistente e 
esforço transverso da seção reforçada foi efetuado de acordo o que estipulado no EC2-1 
[51], ou seja, uma seção de betão armado, sujeita à flexão simples, segundo os princípios e 
formulações anteriormente mencionadas. Os valores da resistência da viga reforçada são 
apresentados na Tabela 12. As disposições construtivas segundo o EC2-1[51] das 
armaduras longitudinal e a transversais da seção da viga reforçada são apresentadas na 
Tabela 13. A disposição simétrica da taxa de armaduras longitudinais mínima, zonas 
críticas de uma viga sísmica primária e espaçamentos das armaduras transversais está de 
acordo com o EC8-1 [48]. Os parâmetros que condicionam a disposição construtiva da 
solução de reforço do pilar estão estipulados no EC8-1 [48] e está representada na Tabela 
14.A verificação da deformação última da viga está relacionado com o Estado Limite de 
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Colapso Eminente estabelecido no EC8-3 [52], e é a mesma equação utilizada no pilar e os 
valores são apresentados na Tabela 15. 
Tabela 12 – Tabelas de esforços resistentes da seção da viga reforçada. 
Mrd (kN•m) 111,2 
Vrdc (kN) (EC2) 124,4 
Tabela 13 – Disposições construtivas seção reforçada segundo o EC2-1. 
Armadura Longitudinais  
Ømin (mm) 8 
As, min (cm
2/m) 5,99 
As, max (cm
2/m) 121,44 
ArmaduraTransversais  
Ømin (mm) 6 
St,tmax (m) 0,47 
ArmaduraTransversais (Cálculo Armadura) 
Vrdc (kN) (EC2-1) 124,4 
Ø (mm) 8 
Nº Ramos 2 
S (m) 0,4 
Usar Ø 8//.40 
Tabela 14 – Verificações Disposições construtivas para ductilidade local nas vigas EC8-1. 
Norma: ρmin ρ Lcr (m) Ø (mm) s (Lcr) (mm) 
Eurocódigo 8-1 0,0035 0,00069 0,66 8 64 
Tabela 15 – Verificações da viga. 
Verificação Deformação Ultima EC8-3 
Parametros Viga reforçada Viga Original 
ω 0,0114 0,094 
ω‘ 0,0114 0,094 
α 0,803 0,167 
νd 0,0 0,0 
ρsx 0,00437 0,00565 
L v 1,85 1,85 
θum 0,048 0,040 
Estribos na viga 
Lcr (m) 0,66 Ø 8//.05 
L (m) 1,34 Ø 8//.10 
O reforço por encamisamento da viga dos provetes, será constituído por: 
 Quatro varões de Ø de 8 mm por cada face superior, inferior e na alma da 
viga, sendo a distribuição das armaduras são as seguintes: a) Armadura 
superior 4 Ø 8; b) Armadura inferior 4 Ø 8; c) Armadura na alma 4 Ø 8 (2 
varões de Ø 8 por face); 
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 Os estribos na viga são de Ø de 8 mm espaçados 10 cm (Ø 8//.10) que 
representa metade do espaçamento na seção original, como recomendam 
estudos realizados [36]; 
 Os estribos na distância Lcr da viga são de Ø 8 mm espaçados 5 cm (Ø 
8//.05), segundo o critério apresentado pelo EC8-1; 
 Verifica-se que a capacidade de rotação última na viga reforçada pela 
equação estipulada pelo EC8-3 é superior em comparação com o provete 
sem reforço. 
6.3.8. Reforço do nó Viga-Pilar 
O cálculo dos esforços transversos horizontais atuantes no núcleo de um nó entre 
vigas e pilares sísmicos primários deve ser determinado considerando as condições mais 
desfavoráveis devidas às ações sísmicas, isto é, as condições de cálculo pela capacidade 
real para as vigas ligadas ao nó e os mais baixos valores [48]. 
A expressão simplificada para determinar os esforços transversos horizontais 
atuantes no núcleo de betão dos nós é a seguinte [48]: 
 Para os nós viga-pilar exteriores: 
     =     ×     ×     −   	 (33) 
Em que: 
 As1 é a área da secção das armaduras superiores da viga; 
 Vc é o esforço transverso no pilar na secção situada acima do nó, obtido da 
análise para a situação de projeto sísmico; 
 γRd e o coeficiente que tem em conta a sobre resistência devida ao 
endurecimento do aço e que não deverá ser inferior a 1,2. 
O reforço do nó consiste em aplicar em armaduras transversais com a mesma 
característica na seção, como o mesmo no espaçamento utlizado para os pilares. 
Disposições construtivas para ductilidade do nó 
As disposições enunciadas a seguir são estipuladas pelo EC8-1 [48]: 
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(1) A armadura de confinamento horizontal nos nós das vigas sísmicas 
primárias compilares não deverá ser inferior à especificada no ponto (7) 
considerado anteriormente na para nas zonas críticas dos pilares. 
(2) Deve colocar-se pelo menos um varão vertical intermédio (entre os varões 
de canto do pilar) em cada lado de um nó de ligação entre vigas e pilares 
sísmicos primário. 
(3) A compressão diagonal induzida no nó pelo mecanismo de biela não deve 
exceder a resistência do betão à compressão na presença de extensões de 
tração transversais. 
(4) Na falta de um modelo mais preciso, poderá satisfazer-se o requisito (3) da 
presente secção recorrendo à seguinte expressão: 
a) Para Nó exteriores: 
     ≤   ×     ×  1−
  
 
×    × ℎ   =    
    (34) 
 
Em que: 
  = 0,6×  1−
   
250
  (35) 
 hjc é a distância entre as camadas extremas da armadura do pilar; 
 bj  é Definido pela expressão; 
 νd é o esforço normal reduzido na zona do pilar acima do nó; 
 fck  é Expresse em MPa; 
b) No nó exteriores viga-pilar: 
 Vjhd deverá ser inferior a 80 % do valor do lado direito da expressão do 
ponto (4a): 
 Vjhd fornecido, respetivamente, pela expressão (33) e a largura efetiva do nó 
bj é: 
a)    >    :   =    {  ;(   + 0,5×   )}; 
b)    >    :   =    {   ;(   + 0,5×   )} 
(5) Deverá adotar-se um confinamento adequado (horizontal e vertical) do nó 
de modo a limitar a tração diagonal máxima do betão, max σct, a fctd. Na 
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falta de um modelo mais preciso, este requisito poderá ser satisfeito 
colocando no nó cintas horizontais com um diâmetro não inferior a 6 mm 
tais que: 
    ×     
   × ℎ  
≥
 
    
   × ℎ  
 
 
    +    ×    
−      
(36) 
 
Em que: 
 Ash é a área total das cintas horizontais; 
 Vjhd é definido pela equação (33) 
 hjw é a distância entre as armaduras superiores e inferiores da viga; 
 hjc é a distância entre as camadas extremas da armadura do pilar; 
 bj é definido pela expressão (a) ou (b); 
 νd é o esforço normal reduzido na zona do pilar acima do nó (  	=	
   
  ×   
); 
 fctd é o valor de cálculo da resistência do betão à tração, de acordo com a 
EC2-1. 
(6) Como alternativa à regra indicada em (5) da presente secção, a integridade 
do nó após fendilhação diagonal poderá ser assegurada pela armadura 
horizontal de confinamento. Para este efeito, deverá colocar-se no nó a 
seguinte área total de armadura horizontal de confinamento: 
 No nó exterior: 
    ×      ≥     ×     ×     × (1− 0,8×   ) (37) 
em que γRd é igual a 1,2. 
Resistência ao corte do nó e capacidade à flexão dos elementos 
Na Tabela 16 apresenta-se a verificação do esforço transverso do provete, pode-se 
concluir que o provete reforçado esta de acordo com o estipulado no EC8-1, segundo o 
ponto (4). Para o cálculo do Vjh,EC8 foram usadas as armaduras superiores tanto do reforço, 
como as já existente no nó (4 Ø 8+4 Ø 12). O cálculo de Vjh,Rd, foi com os valores esforços 
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resistentes apresentado na Figura 89, Figura 90 e com recurso a expressão (7) do Capítulo 
5, referente a resistência ao corte do nó. 
Tabela 16 – Verificação da resistência ao corte dos provetes reforçado. 
Provetes    ,   (kN)    ,   (MPa)     	   (kN)    
   (kN) 
Provete 
Reforçado 
149,42 0,71 234,1 1266,2 
Tabela 17 – Verificação do confinamento no nó adequado (Horizontal e Vertical). 
Confinamento (Horizontal e Vertical)  
Ash(cm
2) Ponto (6) 6,53 
bj (m) 0,46 
hjw (m) 0,623 
hjc (m) 0,384 
Vjh,Rd (kN) 149,42 
νd 0,28 
fctd (MPa) 1,67 
Verificação da equação Ponto (6) 
7 Estribos Ø 8//.1 
Estribo zonas criticas pilares 
Usar Ø 8//.06 
Na Tabela 17 apresentam-se os parâmetros de cálculo para armaduras a utilizar no 
nó, admite-se a hipótese que podia calcular-se, segundo a expressão (37), para as 
armaduras que garantam a integridade do nó após a fendilhação diagonal, para área de Ash 
6,53 cm2, que representa o equivalente 7 estribos ou seja Ø 8//.1. Segundo Lopes [5], pode-
se colocar estribos no nó, com o mesmo espaçamento utilizado nos pilares adjacentes ao nó 
nas zonas críticas que são de Ø 8//.06 que representa aproximadamente 10 estribos no nó. 
Esta opção é adequada, Por isso admite-se estribos com o mesmo espaçamento nas zonas 
críticas dos pilares e no nó. 
6.3.9. Analise Global 
O objetivo final do trabalho é garantir que após o reforço se asseguram os critérios 
apresentados no EC8-1 onde é destacado que o somatório dos momentos resistentes nos 
pilares deve ser superior em 30 % ao somatório dos momentos nas vigas, como se mostra 
na equação (38), tornando os pilares mais resistentes, de modo a forçar o aparecimento das 
rótulas plásticas nas vigas. 
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∑     ,       	          	
∑     ,    	
≥  ,  (38) 
Através da análise dos momentos curvaturas apresentadas na Figura 89, no provete 
reforçado o somatório dos momentos resistentes dos pilares dividido pelo momento na viga 
é superior a 1,3, verificando-se a condição da equação (38). Os valores dos momentos 
resistentes requeridos para os pilares e viga do provete reforçado são apresentados na 
Tabela 18. 
Tabela 18 – Momentos dos elementos do provete reforçado. 
Viga Reforçada 
Mrd (kN•m) 111,2 
Pilar Reforçado 
Mrd (kN•m) 133,5 
Na Figura 90 apresenta-se uma comparação dos momentos da seção dos provetes 
antes e depois dos ensaios. Na Figura 89 apresentam-se os valores dos momentos 
resistentes da seção original do ensaio e os momentos resistentes obtidos após o reforço 
dos provetes. 
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a) b) 
Figura 89 – Momentos Resistentes: a) Pilar; b) Viga. 
  
a) b) 
  
c) d) 
Figura 90 – Momentos resistentes dos elementos: a) Pilar TL; b) Viga TL; c) Pilar TN; b) Viga TN. 
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6.4. Pormenorização da solução de reforço para os casos de 
estudo: TL e TN 
Na Figura 91 apresenta-se a pormenorização da solução de reforço para os provetes 
TL e TN, respetivamente. 
Considerações Gerais: 
 Usar SikaGrout como solução para o micro-betão. Usar menor dosagem de 
água que o recomendado (fazer teste inicial); 
 Usar cofragem totalmente vedada; 
 Furar a viga na zona do nó para colocar cintas nos pilares. Preencher o 
espaço livre entre os furos e as cintas com resina do tipo epóxi. 
 Furar a viga totalmente para colocar a armadura longitudinal do pilar. 
Preencher o espaço livre entre os furos e as cintas com resina do tipo epóxi. 
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Estado final de dano TL 
 
 
Estado final de dano TN 
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Pormenor do reforço do provete em planta 
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a) Espaçamento normais; b) Espaçamento zonas critica 
Corte viga e pilar: pormenor da armadura de reforço proposta para os provetes 
Figura 91 – Características do provete reforçado TL e TL. 
 
 
 
 
 
 
 
 
0.
46
m 12 Ø 8
0.46m
Pilar Reforçada
0.
66
m 12 Ø 8
Viga Reforçada
0.46m
Ø8//0.10
Ø8//0.20
4 Ø8
4 Ø8
2 Ø8
2 Ø8
4 Ø8
Ø8//0.10
Ø8//0.20
4 Ø8
2 Ø82 Ø8
12 Ø 8
0.46m
Pilar Reforçada
12 Ø 8
Viga Reforçada
0.46m
Ø8//0.05
Ø8//0.20
4 Ø8
4 Ø8
2 Ø8
2 Ø8
4 Ø8
Ø8//0.06
Ø8//0.20
4 Ø8
2 Ø82 Ø8
a) b)
 
Capítulo 7  Conclusões e trabalhos futuros 
  107 
7. Conclusões e trabalhos futuros 
7.1. Conclusões 
As estruturas porticada construídas em betão armado com armaduras lisas, solução 
comum nos edifícios construídos até a década de 70, podem ter um desempenho limitado 
perante solicitações dinâmicas, como as impostas pelos sismos. As ligações viga-pilar, 
designadas comummente como nós, podem sofrer danos consideráveis, quando são 
solicitadas às ações sísmicas devido à capacidade limitada dos nós em resistirem às 
imposições aos movimentos cíclicos. A partir de certos níveis de deformação, os 
mecanismos de aderência aço-betão degradam-se ocorrendo o fenómeno do 
escorregamento das armaduras. 
Nesta dissertação realizou-se o estudo de nós exteriores planos. Foram construídos 
e ensaiados dois provetes com pormenores construtivos usuais naquela época, com 
diferentes tipos de armaduras, um dele com armadura lisa e outro com nervurada, 
possibilitando assim uma análise comparativa entre os nós. Com base numa análise global 
dos resultados obtidos, observou-se para os dois provetes apresentam uma resposta global 
(em termos de resistência, energia dissipada, etc.) próxima para as solicitações cíclicas 
impostas. 
Nos ensaios realizados, o detalhe da armadura da viga na ancoragem ao pilar 
revelou ser um fator importante a ter em conta, sendo notória a sua influência na resposta 
global do provete. Verificou-se maior esmagamento do betão na região da ancoragem da 
armadura na viga. 
O uso de armadura nervurada refletiu-se numa maior propagação do dano ao longo 
dos elementos que compõem o provete e obtendo-se uma resistência máxima que foi 
superior à alcançada pelo provete com armadura lisa. Podendo-se relacionar com o facto de 
este tipo de armadura apresentar maior resistência do que a armadura lisa. 
De forma geral, conclui-se que: 
 Os dois provetes ensaiados colapsam por rotura do nó devido à ausência de 
estribos no interior do nó; 
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 No nó com armadura nervurada TN observa-se uma maior distribuição do 
dano pela viga, em relação aos provetes de armadura lisa TL; 
 Os dois provetes estudados apresentam um padrão de danos com maior 
concentração de fissuras no interior do nó e na ligação viga-pilar; 
 Para o deslocamento máximo imposto, o provete com armadura nervurada é 
o que apresenta maior ductilidade; 
 O crescimento do amortecimento equivalente com o aumento da exigência 
de ductilidade é mais acentuado no provete com armadura nervurada do que 
no provete com armadura lisa. 
A fragilidade das estruturas monolíticas de betão armado com armadura lisa não é 
apenas determinada pelo desempenho deste tipo de ligações, mas também é influenciada 
por aspetos relacionado com seu comportamento global, nomeadamente pela distribuição 
da sua rigidez, da resistência e da massa, tanto em planta como em altura. 
Outro dos objetivos desta dissertação foi dimensionar e detalhar uma solução de 
reforço estrutural dos dois nós viga-pilar com a finalidade de melhorar o comportamento 
deste elemento face as ações cíclicas. Com o propósito de, assegurar, na eventualidade 
destas ligações serem sujeitas às ações cíclicas, a integridade do interior do nó e o acionar 
o mecanismo pilar forte-viga fraca. 
O risco de colapso das estruturas de betão armado devido às ações de sismos está 
muito associado às roturas frágeis do nó viga-pilar segundo observações recentes de sismos 
ocorridos. Apesar de em alguns casos, as vigas e os pilares se manterem intactos após a 
ocorrência destes eventos, a integridade do elemento é comprometida pelo nó. Por isso, o 
projeto sísmico de nós viga-pilar em elementos de betão armado é um assunto crítico, que 
com uma especial atenção ao detalhe das disposições construtivas, de modo a assegurar 
mais resistência e ductilidade. 
De acordo com o atual regulamento em vigor que tem como principal 
desenvolvimento, soluções de reforço adequadas, podem reduzir as fragilidades das 
ligações viga-pilar, e consequentemente o risco de colapso destes edifícios, para níveis 
aceitáveis. 
Num processo de reforço é preciso realizar uma prévia avaliação rigorosa do estado 
de patologia e das deficiências estruturais, bem como um projeto cuidado na intervenção, 
de maneira a garantir uma redução da fragilidade das estruturas a reforçar face a ação de 
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um sismo. Nesse sentido, as ferramentas disponíveis (resultados de ensaios experimentais, 
modelos numéricos e regulamentação internacional específica) são fundamentais como 
apoio às intervenções de reforço sísmico das edificações. 
7.2. Possíveis ações de desenvolvimentos futuros 
Durante o desenvolvimento de esta dissertação surgiram questões que não foram 
possíveis verificar, sendo por isso sugeridas como possíveis trabalhos futuros: 
 Estudar a influência das características geométricas dos elementos que 
compõem o nó; 
 Avaliar o desempenho dos nós viga-pilar com e sem armadura transversal 
no interior das ligações, de forma a compreender a sua influência no modo 
de rotura dos nós; 
 Averiguar a influência da percentagem de armadura longitudinal nas vigas e 
nos pilares, no comportamento dos nós submetidos a ações sísmicas; 
 Analisar de forma mais exaustiva como é que o nível de esforço axial no 
pilar influência a resistência e o modo de rotura do nó, quando submetido a 
ações cíclicas; 
 Ensaiar os nós viga-pilar estudados em ensaios cíclicos experimentais, para 
se aferir a real capacidade das soluções de reforço sugerida nesta 
dissertação; 
 Dimensionar e ensaiar nós com as mesmas características geométricas e 
disposições construtivas, apresentadas nesta dissertação, com outras 
técnicas de reforço, com vista a fazer uma comparação e análise, de que 
técnica de reforço será a mais adequada. 
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